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 ملخص

الحجر غير المدعمة والمدعمة بالمركبات البوليمرية تستكشف هذه الأطروحة الخصائص الميكانيكية للمنشآت المبنية من  

المركبات البوليمرية المسلحة  بهدف تحسين مقاومتها ومتانتها. كما تدرس تقنيات التدعيم باستخدام (FRP) المسلحة بالألياف
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Abstract  

This thesis explores the mechanical properties of unreinforced and FRP-reinforced masonry 

to improve their strength and durability. It examines reinforcement techniques using FRP, 

particularly external bonding (EBR) and near-surface mounting (NSM), by assessing their 

effectiveness and challenges. An experimental analysis further investigates the behavior of the 

FRP-masonry interface in natural stone, highlighting the debonding mechanisms. The results 

of this analysis contribute to optimizing reinforcement techniques for historic stone structures 

while preserving their aesthetic and heritage integrity. 

Keywords: Natural stone, Historic buildings, Strengthening, CFRP, Pull-out tests.   

 

Résumé  

Cette thèse explore les propriétés mécaniques des maçonneries non renforcées et renforcées 

par des composites FRP afin d’améliorer leur résistance et leur durabilité. Elle étudie les 

techniques de renforcement par FRP, notamment le collage externe (EBR) et le montage près 

de la surface (NSM), en évaluant leur efficacité et leurs défis. Une analyse expérimentale 

approfondit le comportement de l’interface FRP-maçonnerie en pierre naturelle, en mettant en 

évidence les mécanismes de décollement. Les résultats de cette analyse contribuent à 

l'optimisation des techniques de renforcement pour les structures historiques en pierre, tout en 

préservant leur intégrité esthétique et patrimoniale. 

Mots-clés : Pierre naturelle, Bâtiments historiques, Renforcement, CFRP, Essais 

d'arrachement.
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INTRODUCTION GENERALE 

La maçonnerie, qu'elle soit en pierre naturelle, en brique ou en béton, constitue l'un des 

matériaux de construction les plus anciens et les plus répandus à travers le monde. Utilisée 

depuis des millénaires pour ériger des bâtiments résidentiels, des monuments historiques et des 

infrastructures publiques, la maçonnerie a démontré sa durabilité, sa robustesse et son 

adaptabilité aux différentes contraintes environnementales et culturelles. Cependant, malgré ses 

nombreuses qualités, la maçonnerie non renforcée présente des limites intrinsèques en termes 

de résistance mécanique, de ductilité et de capacité à résister aux charges extrêmes, telles que 

les séismes ou les dégradations liées au temps. Ces limitations ont conduit à un intérêt croissant 

pour le développement de techniques de renforcement et de réhabilitation efficaces, capables 

de préserver et d'améliorer les performances des structures existantes tout en respectant leur 

intégrité architecturale et historique. 

Cette thèse s'inscrit dans ce contexte en explorant les propriétés mécaniques et les 

comportements structurels des maçonneries, tant non renforcées que renforcées par des 

matériaux composites de haute performance, elle se divise en quatre chapitres principaux, 

chacun abordant des aspects spécifiques de la recherche sur les maçonneries, avec un accent 

particulier sur l'utilisation des polymères renforcés de fibres (FRP) comme solution innovante 

pour la réhabilitation des structures en maçonnerie, notamment les maçonneries en pierre 

naturelle. 

Le premier chapitre est consacré à une étude approfondie des propriétés mécaniques des 

maçonneries non renforcées et des blocs en pierre naturelle. Il examine les interactions 

complexes entre les différents composants de la maçonnerie, tels que les unités (briques, pierres, 

blocs de béton), les mortiers et les coulis, et leur impact sur la résistance et la rigidité des 

prismes de maçonnerie. 

Le deuxième chapitre se concentre sur le comportement des maçonneries renforcées par des 

composites FRP, en particulier les fibres de carbone (CFRP). Il explore les différentes 

techniques de renforcement, telles que le collage externe (EBR) et le montage près de la surface 

(NSM), et examine leur efficacité pour améliorer la résistance à la compression, la ductilité et 

la durabilité des structures en maçonnerie. Ce chapitre aborde également les mécanismes de 

défaillance, les essais de caractérisation de la liaison FRP-blocs de maçonneries, et les défis liés 
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à l'utilisation des FRP, tels que le décollement précoce et la sensibilité aux conditions 

environnementales. 

Le troisième chapitre présente une analyse expérimentale détaillée du comportement liaison-

glissement entre les composites CFRP et des blocs en pierre naturelle. Ce chapitre vise à mieux 

comprendre les interactions interfaciales entre les matériaux composites et les substrats en 

pierre naturelle, en mettant l'accent sur les essais de traction et les mécanismes de décollement. 

Les résultats de cette analyse contribuent à l'optimisation des techniques de renforcement pour 

les structures historiques en pierre, tout en préservant leur intégrité esthétique et patrimoniale. 

Enfin, le quatrième chapitre traite de la prédiction analytique de l’adhérence entre les FRP 

et la maçonnerie, en comparant deux techniques de renforcement : EBR (collé en surface) et 

NSM (inséré en rainure). Il analyse neuf modèles pour EBR et quatre pour NSM afin d’évaluer 

leur précision par rapport à des données expérimentales. L’étude utilise des concepts de 

mécanique de la rupture pour modéliser le décollement des FRP et établir des équations 

permettant d’estimer la force de liaison. 

En somme, cette thèse vise à apporter une contribution significative à la compréhension des 

propriétés mécaniques des maçonneries, tant traditionnelles que renforcées, et à proposer des 

solutions innovantes pour la réhabilitation des structures historiques et contemporaines. En 

combinant des approches expérimentales et analytiques, cette recherche ouvre de nouvelles 

perspectives pour l'ingénierie structurelle, en particulier dans le domaine de la réhabilitation 

des bâtiments en maçonnerie. 
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Chapitre 01. Généralités sur les maçonneries non 

renforcées à l’échelle matériau 

1 Introduction  

La maçonnerie structurelle a été largement utilisée pour la construction de bâtiments 

monumentaux, administratifs et résidentiels pour différentes raisons, telles que la disponibilité 

des ressources, les contraintes sociales, l'affinité culturelle et la viabilité économique [1]. Les 

propriétés mécaniques de la maçonnerie ont été étudiées sur la base de tests expérimentaux 

d'assemblages de maçonnerie non homogènes, inélastiques et orthotropes produits avec une 

combinaison d'unités, de mortier, de coulis et/ou d'armatures [2]. En effet, les deux méthodes 

principales pour déterminer les propriétés mécaniques de la maçonnerie structurelle sont : des 

valeurs de conception tabulées basées sur les désignations d'unités, de mortier et de coulis et 

des tests expérimentaux d'assemblages de maçonnerie construits avec des matériaux 

représentatifs du site. 

Les tests expérimentaux d'éléments de maçonnerie complexes ont des limites pratiques en 

termes de coût, de temps, de transport d'échantillons, de capacité et de taille des machines 

d'essai disponibles, entre autres. Ensuite, le prisme de maçonnerie a été proposé comme un 

simple assemblage de composants de maçonnerie, généralement de 2 à 5 unités de hauteur. Les 

tests expérimentaux des prismes sont largement utilisés dans la recherche sur la maçonnerie et 

le contrôle pratique de la qualité, car les prismes sont des modèles simplifiés faciles à construire 

et à tester, compte tenu des aspects opérationnels et économiques. Ils peuvent représenter le 

comportement réel de la maçonnerie, y compris les effets des propriétés constitutives et de la 

qualité de l'exécution [3]. 

La résistance à la compression et le module d'élasticité des prismes de maçonnerie sous 

compression ont été largement étudiés car ils constituent des paramètres de conception 

importants, sur lesquels repose en grande partie la dérivation des propriétés mécaniques de la 

maçonnerie. Bien que de nombreux progrès aient été réalisés sur le comportement à la 

compression des prismes de maçonnerie au cours des dernières années, des articles de synthèse 

complets sur ce sujet ont été publiés il y a de nombreuses années [4], [5]. En fait, les manuscrits 

de synthèse récents se sont principalement concentrés sur des recherches expérimentales sur le
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comportement en cisaillement et en flexion des murs de maçonnerie, les techniques de 

modélisation numérique des éléments de maçonnerie et les méthodes de renforcement [6]. 

2 Résistance et rigidité des blocs de maçonnerie 

2.1 Propriétés de résistance des pierres naturelles 

La résistance des matériaux est l’un des paramètres de base utilisés pour classer la qualité 

des pierres naturelles. C’est l’une des méthodes les plus importantes et les plus fiables pour 

classer les roches et évaluer leur aptitude à des fins de construction. Les résultats peuvent être 

utilisés directement pour satisfaire aux exigences structurelles, en tenant compte d’une marge 

de sécurité acceptable. 

Cependant, la résistance mécanique est souvent principalement déterminée par 

l’hétérogénéité de la roche et la structure de ses tissus, plutôt que par les propriétés individuelles 

des minéraux constituant la roche. Les valeurs de résistance font référence à la capacité du 

matériau à supporter une contrainte appliquée sans rupture. La limite d'élasticité désigne le 

point de la courbe contrainte-déformation (ingénierie), au-delà duquel le matériau commence 

une déformation irréversible après suppression de la charge. La résistance ultime correspond 

au point de cette courbe représentant la contrainte maximale. La contrainte appliquée peut être 

de nature traction, compression ou cisaillement. Si cette limite de contrainte est atteinte, la 

rupture du matériau se produit. 

La résistance d’un matériau dépend de la structure interne de la roche et est influencée par 

sa composition, la forme et la taille de l’échantillon, le vieillissement du matériau et ses 

conditions de stockage. Les procédés industriels auxquels le matériau est soumis peuvent 

également modifier ces microstructures. La variété des mécanismes de renforcement qui 

modifient la résistance d'un matériau comprend l’écrouissage, le durcissement par solution 

solide, le durcissement par précipitation et le renforcement par les joints de grains ; ces 

mécanismes peuvent être quantifiés et expliqués de manière qualitative. Toutefois, ces 

mécanismes de renforcement s’accompagnent de la contradiction selon laquelle certaines 

propriétés mécaniques du matériau peuvent se dégrader dans le but de le rendre plus résistant. 

La résistance est considérée en termes de résistance à la compression, à la traction et au 

cisaillement – autrement dit, les états limites de contrainte de compression, de traction et de 

cisaillement, respectivement. Les effets des charges dynamiques, notamment le problème de la 
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fatigue, constituent probablement l’aspect pratique le plus important de la résistance des 

matériaux. Les charges répétées provoquent souvent l’initiation de fissures fragiles qui se 

propagent lentement jusqu’à la rupture. 

Cependant, le terme « résistance des matériaux » fait le plus souvent référence aux 

différentes méthodes de calcul des contraintes dans les éléments structuraux, tels que les 

poutres, les colonnes et les arbres. Les méthodes permettant de prédire la réponse d’une 

structure sous chargement et sa sensibilité aux différents modes de rupture peuvent prendre en 

compte diverses propriétés du matériau autres que la résistance (limite d’élasticité ou résistance 

ultime). Par exemple, la rupture par flambement dépend de la rigidité du matériau (module de 

Young). 

Bien que très peu de nouvelles constructions soient réalisées en maçonnerie de pierre, il est 

souvent nécessaire d'évaluer la résistance de ce matériau au cours de la rénovation ou de la 

restauration de bâtiments anciens. Très peu d'informations sont disponibles à partir d'essais en 

laboratoire sur la maçonnerie en pierre, à l'exception d'une série d'essais effectués à l'Université 

d'Édimbourg [7]. Ces essais comprenaient deux essais sur de grands piliers prélevés sur un 

bâtiment en cours de démolition et deux séries d'essais sur des spécimens construits en 

laboratoire, dont les résultats sont résumés dans le tableau (1.1). Les résistances de la 

maçonnerie issues des essais sur de petits piliers sont représentées par rapport aux résistances 

de la pierre dans la figure (1.1). 

La résistance relativement faible du grand pilier prélevé sur le bâtiment sera comprise à partir 

de la figure (1.2) qui montre sa coupe transversale. La face extérieure du pilier a été construite 

en maçonnerie de pierre de taille tandis que la face intérieure était en moellons aléatoires. Lors 

de l'essai, la maçonnerie de la face intérieure a cédé la première, projetant une charge 

excentrique sur la maçonnerie de pierre de taille. Les piliers construits en laboratoire ont été 

construits en moellons et peuvent être considérés comme donnant une indication raisonnable 

de la résistance d'une telle maçonnerie en bon état. 

La maçonnerie en pierre construite à partir de blocs de forme précise avec des joints minces 

se rapprocherait de la résistance de la pierre, quelle que soit la résistance du mortier. 
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Figure 1. 1 Résistance à la compression des piliers en maçonnerie de moellons dans un 

mortier 1: 2: 9 [7] 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Figure 1. 2 Coupe transversale des piliers prise à partir du bâtiment démoli [7]. 

 

Piliers construits en laboratoire 

Dimensions moyennes des piliers 775 x 410 x 930 (l x p x h) mm 

Nombre de rangées 5 

Dimensions moyennes des pierres 360 x 200 x 160 mm 

Épaisseur du joint 20 mm 
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Tableau 1. 1 Essais sur piliers en maçonnerie de pierre [7] 

Pilier 

Section 

transversale 

(m²) 

Résistance 

de la pierre 

(MPa) 

Résistance 

du mortier 

(MPa) 

Première 

fissure 

(MPa) 

Contrainte 

de rupture 

(MPa) 

A 1.04 112 0.78 / 2.15 

B 0.99 112 0.78 1.21 2.78 

 

Pilier 
Type de 

la pierre 

Résistance à 

l'écrasement 

(MPa) 

Mélange de 

mortier et 

résistance (MPa) 

Contrainte à la 

première 

fissuration (MPa) 

Contrainte 

de rupture 

(MPa) 

Première 

série 

 

1.1 Basalte 167.6  6.16 9.86 

1.2 Calcaire 31.0  3.58 4.88 

1.3 Grès 38.6 1 :2 :9 2.77 4.24 

1.4 Grès 46.8 (2.57) 6.30 6.93 

1.5 Granit 130.6  4.94 10.91 

1.6 Granit 130.6  5.81 12.32 

Deuxième 

série 
     

2.1  49 1 : 2 : 9 2.77 5.96 

2.2  49 1 : 2 : 9 3.48 6.38 

2.3 
 49 

1 : 3 : 12  

(1.25) 
5.09 7.14 

2.4 
 49 

1 : 3 : 12  

(1.30) 
3.96 7.07 

2.5 
 35 

1 : 3 : 12  

(0.95) 
2.50 4.09 

2.6 
 35 

1 : 3 : 12  

(1.40) 
2.94 4.36 

2.7 
 58 

1 : 2 : 9  

(1.40) 
4.37 11.12 

2.8 
 87 

1 : 2 : 9  

(1.18) 
3.36 > 11.8 

2.9  83 1 : 2 : 9  4.35 10.14 

2.10  83 1 : 2 : 9  7.15 10.98 

2.11 
 65 

1 : 2 : 9  

(2.0) 
4.95 10.22 

2.12 
 65 

1 : 2 : 9  

(2.1) 
5.51 11.16 
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3 Essais sur les éléments de maçonnerie 

3.1 Résistance à la compression 

Les facteurs affectant la résistance apparente des éléments de maçonnerie sont assez limités 

et comprennent la vitesse d'essai et la méthode de préparation, que ce soit par meulage, par 

bouchage ou par l'utilisation de matériaux de remplissage entre l'échantillon et les plateaux de 

la machine. 

Harding et al. [8] ont constaté que pour des blocs typiques et des taux de charge différant 

considérablement d'une valeur spécifiée de 15 MPa/min. (de 7 à 40 MPa/min.), une variation 

statistiquement significative, mais pas importante, de la résistance apparente a été observée. On 

peut donc supposer que tout écart par rapport au taux de charge normal susceptible de se 

produire dans la pratique ne sera pas d'une grande importance. 

L'influence de diverses méthodes de préparation a été largement étudiée. Kelch et Emme [9] 

ont montré que l'application de différents types et épaisseurs de gypse ou de soufre comme 

matériau de recouvrement sur les faces chargées des briques a un effet considérable sur la 

résistance apparente à l'écrasement. Le temps d'essai après l'application du matériau de 

recouvrement peut également être significatif. Une indication de l'ampleur de ces effets peut 

être obtenue à partir de la figure (1.3). 

Khalaf et Hendry [10] ont rapporté les résultats d'essais comparatifs sur plusieurs types de 

briques et de blocs utilisant des revêtements de mortier et de plâtre ainsi que des garnitures en 

contreplaqué. Des différences considérables dans les résistances à la compression ont été 

constatées entre les différentes méthodes d'essai. Une comparaison a également été faite avec 

des échantillons testés avec des surfaces meulées qui étaient environ 25 pour cent plus 

résistantes que celles testées avec un revêtement de mortier. D'autres recherches [7], [11] ont 

montré que la taille et le matériau utilisés pour les garnitures ont un effet sur la résistance 

apparente à la compression d'un échantillon. Il résulte de ces observations que pour la 

comparabilité, la méthode de préparation des unités dans les essais de compression doit être 

normalisée. 

Dans un effort pour surmonter le problème de la contrainte des plateaux de machines d'essai, 

Hilsdorf [12] a conçu des plateaux à brosse dans lesquels la charge de compression est transmise 

à l'échantillon par un grand nombre de tiges d'acier minces qui ont une faible rigidité latérale et 
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n'imposent donc pas de contrainte latérale significative à l'échantillon. Cette méthode d'essai 

est susceptible d'être utile dans la recherche mais peut ne pas convenir aux essais de routine. 

 

Comme mentionné en relation avec la détermination de la résistance de la maçonnerie, la 

résistance à la compression apparente d'une unité dépend de ses proportions dimensionnelles 

de sorte qu'il est pratique de convertir la résistance mesurée en une résistance équivalente de 

100 mm cube. Cette approche a été développée pour les unités pleines et perforées, mais pour 

les blocs creux, il existe des complications supplémentaires car, dans la pratique, ils sont 

susceptibles d'être chargés uniquement à travers les coques de face, alors que la procédure 

d'essai standard consiste à charger l'unité sur toute sa surface. Le test de telles unités a été 

discuté par Page et Kleeman [7] et par Ridinger et al. [13]. Ces derniers ont suggéré de tester 

de petits noyaux découpés dans l'unité à l'intersection des âmes transversales et des coques de 

face. La résistance à la compression de ces noyaux s'est avérée bien corrélée à celle des unités 

recouvertes et chargées sur les coques de face à travers des couches réduisant le frottement. 

Des exigences en matière de résistance à la compression sont posées dans les cas où une 

charge plane doit être transmise à travers un matériau vers le sol sous-jacent. Lors d’un essai 

de compression uniaxiale non confinée, l’éprouvette soumise à une contrainte longitudinale se 

raccourcit jusqu’à la rupture finale. La résistance à la compression non confinée (UCS) d’un 

échantillon sec représente la valeur à laquelle l’échantillon perd totalement sa cohésion le long 

de la surface de fracture. Une courbe contrainte-déformation typique est présentée à la figure 

(1.4). Au début de l’essai, on observe généralement une phase de consolidation de l’échantillon. 

Figure 1. 3 Effet sur la résistance apparente à l'écrasement des briques de 

construction de divers matériaux de recouvrement et épaisseurs [9] 
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Pendant cette phase, les microfissures ouvertes préexistantes (en particulier celles orientées 

perpendiculairement à l’axe de chargement) se referment. Cela entraîne un raccourcissement 

irréversible de l’éprouvette, mais avec des valeurs relativement faibles. Entre environ 30 % et 

70 % de la résistance à la compression, l’échantillon rocheux présente un comportement 

élastique quasi linéaire. Au-delà de ce seuil, la formation de nouvelles microfissures 

s’intensifie, ce qui conduit finalement à la rupture complète du matériau. Le degré de 

consolidation dépend fortement de la densité des microfissures ouvertes, tandis que le 

comportement élastique linéaire ultérieur est principalement déterminé par la composition 

minéralogique et les propriétés élastiques associées. 

La question de savoir où se forment les nouvelles microfissures dans un échantillon testé 

dépend, d’une part, de la géométrie et de la densité des microfissures préexistantes, et d’autre 

part, de la stabilité mécanique des minéraux ainsi que de l’interaction dépendante de la texture 

entre les minéraux mécaniquement faibles et forts [14], [15]. 

(a)                                                                                   (b) 

Figure 1. 4 Essai de résistance à la compression non confinée. a : Un noyau avec 

rupture sous compression non confinée. b : Une courbe contrainte-déformation [16] 

Pour certaines applications des pierres naturelles de taille, des valeurs minimales de 

résistance à la compression sont exigées. Cette exigence montre que les dispositifs 

expérimentaux et les échantillons utilisés pour la détermination de la résistance à la 

compression doivent être comparables et équivalents. La résistance à la compression uniaxiale 
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constitue la mesure de performance la plus couramment utilisée par les ingénieurs pour évaluer 

la qualité des roches.  

La résistance à la compression est mesurée en testant des échantillons cylindriques, cubiques 

ou prismatiques à l’aide d’une presse de compression. En général, la charge est appliquée par 

une machine d'essai servo-hydraulique dotée d'un cadre très rigide et d’une classe de charge 1 

pouvant atteindre 300 kN. Les aspects les plus critiques concernent la préparation des 

échantillons, leurs dimensions et la qualité des faces d’extrémité, lesquelles doivent être 

parfaitement planes avec une précision de 0,1 %. La charge est appliquée sur les faces 

d’extrémité de l’échantillon avec une vitesse de déformation de 10⁻⁵ s⁻¹ jusqu'à la rupture. La 

charge maximale enregistrée est alors définie comme étant la résistance à la compression 

uniaxiale. Des faces d’extrémité de qualité inférieure entraînent des concentrations locales de 

contraintes, ce qui peut provoquer une diminution de la résistance mesurée et la production de 

données de mauvaise qualité. Les normes autorisent une large variation des dimensions des 

échantillons. Cependant, dans les approches géotechniques, on considère que les échantillons 

standards ayant un rapport longueur/diamètre égal à 2 représentent la valeur de résistance à la 

compression uniaxiale [17].  

Il est possible de déterminer la résistance à la compression à l’aide de cubes de 50 mm de 

côté ou d’échantillons cylindriques de 50 mm de diamètre et de hauteur. La résistance à la 

compression déterminée avec des échantillons cylindriques dépend particulièrement du rapport 

longueur/diamètre (figure 1.5). Cependant, avec un rapport longueur/diamètre supérieur à 2,5–

3, l'influence de la géométrie de l’échantillon devient négligeable [18]. 

Concernant le séchage des échantillons. D'un côté, cela pourrait signifier que le séchage est 

réalisé à 70 °C jusqu’à obtention d’une masse constante, d'un autre côté, on pourrait considérer 

un état de séchage à l'air non encore défini. Les essais suivant la norme européenne ont montré 

une augmentation des valeurs de résistance à la compression pour les échantillons ayant une 

faible densité apparente et une diminution pour ceux à densité plus élevée [19]. Une 

classification des roches dures selon leur résistance à la compression, principalement établie à 

des fins d’ingénierie, divise les pierres naturelles en cinq classes [20] à huit classes [21]. En 

général, les distinctions suivantes sont faites : roches dures avec plus de 110 MPa, roches 

moyennement dures entre 70 MPa et 110 MPa, et roches tendres entre 55 MPa et 70 MPa. 
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Figure 1. 5 Effet de la forme géométrique d'une éprouvette (cylindre et cube) sur sa résistance 

à la compression [18] 

La résistance à la compression uniaxiale peut présenter une forte dépendance directionnelle 

lorsqu’elle est déterminée selon différentes directions dans une même roche. De plus, les 

éléments de la texture rocheuse, notamment l’orientation préférentielle du réseau cristallin et 

des formes des minéraux, ainsi que le degré d’imbrication des grains (c’est-à-dire la 

configuration des joints de grains), ont été largement étudiés en ce qui concerne leur influence 

sur les propriétés pétrophysiques [22], [23], [24]. En particulier, les roches métamorphiques 

comme les gneiss présentent une forte anisotropie des valeurs de résistance à la compression. 

Strohmeyer et Siegesmund [25] ont réalisé une étude systématique sur une séquence rocheuse 

soumise à une déformation progressive. La résistance à la compression uniaxiale des 

échantillons variait entre 128 et 225 MPa. Le développement d’une foliation mylonitique serrée, 

et en particulier l’orientation préférentielle des micas, peut fortement déterminer le 

comportement anisotrope de la résistance à la compression. Les micas présentent un clivage 

parfait parallèle à leurs plans et montrent souvent une orientation préférentielle marquée dans 

ces roches déformées. Ils constituent le composant le plus faible de la roche du point de vue de 

la résistance. Plus important encore, le mode de rupture varie également en fonction du degré 

de mylonitisation, passant d’un schéma de rupture en forme de cône à une forme en toit. 

Une étude plus détaillée a été réalisée sur un échantillon de gneiss [20], où différentes 

directions de chargement par rapport à la foliation ont été testées (figure 1.7). Il est bien connu 

que, pour les roches foliées, la résistance à la compression uniaxiale est maximale lorsque la 

direction de chargement est perpendiculaire à la foliation [24], [25] et minimale sous des angles 

aigus par rapport à ces plans. Les valeurs de résistance à la compression dépendent de la taille  
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Figure 1. 6 Schéma de fissure et de rupture parallèle à la direction x par rapport aux structures 

rocheuses. a: Protomylonite. b: Mylonite. c : Ultramylonite. d: Montre la propagation des 

fissures pendant l'expérience avec les flèches indiquant le déplacement [25] 

des grains, de l'espacement serré de la foliation, des variations minéralogiques liées à la 

stratification, etc. Toutes ces textures superposées, en particulier la quantité et la disposition 

spatiale des discontinuités formant des zones de faiblesse, caractérisent la résistance de la roche 

à la rupture en compression. 

 

Figure 1. 7 Essais sur des échantillons de roche d'un gneiss avec les valeurs données : charge 

perpendiculaire à la foliation (0° = 176 MPa), charge à 30° de la foliation (142 MPa), charge à 

45° de la foliation (123 MPa), charge à 60° de la foliation (106 MPa), et charge parallèle à la 

foliation (90°, 142 MPa) [20] 

Un autre facteur influençant la résistance à la compression est le « vieillissement » de 

l’échantillon testé. Peschel [21] a étudié une série de roches plutoniques et a constaté que la 

résistance à la compression augmente avec le temps (figure 1.8). Les pierres fraîchement 

extraites de carrière atteignent d’abord leurs valeurs maximales après environ 1,5 à 2 ans, puis 

restent relativement constantes. Ce phénomène peut s’expliquer par la relaxation des contraintes 

internes après l’extraction des blocs de leur massif rocheux et leur exposition à des conditions 

environnementales variables (pression, température et humidité). Les contraintes résiduelles, 

(a) (b) (c) 

(d) 
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liées au champ de contraintes omniprésent dans le massif montagneux, peuvent disparaître au 

fil du temps après l’extraction du bloc. 
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Figure 1. 8 Évolution de la résistance à la compression en fonction du vieillissement de 

l'éprouvette (temps de stockage entre la préparation de l'échantillon et l'expérience) [21] 

3.2 Résistance à la traction 

Dans un certain nombre de pays, des essais de résistance à la traction des éléments sont 

effectués. Un essai de traction directe est difficile à mettre en place - bien qu'il ait été tenté sur 

des briques- de sorte que des essais de flexion et de fendage sont utilisés. 

Le résultat d'un essai de traction par flexion est traditionnellement exprimé comme le module 

de rupture, calculé à la section de moment de flexion maximal par la théorie élastique linéaire. 

Certaines variations dans les conditions d'essai sont possibles, par exemple la méthode 

permettant de s'assurer que les forces de charge et de support n'introduisent pas d'effets de 

torsion, mais ceux-ci sont susceptibles d'être secondaires. L'hypothèse d'un comportement 

élastique linéaire est cependant douteuse et peut conduire à des valeurs trompeuses pour des 

éléments d'épaisseurs différentes. L'utilisation de l'essai est susceptible d'être limitée à une 

comparaison qualitative entre des éléments similaires plutôt qu'à une mesure de la véritable 

résistance du matériau. 

On sait que le module de rupture est considérablement plus élevé que la résistance à la 

traction directe du mortier et, par déduction, du matériau de la brique d'argile. L'essai de fendage 

donne cependant une mesure plus précise de la résistance à la traction directe et est donc 

susceptible d'être plus utile lorsque des informations sur cette propriété sont nécessaires [26]. 
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Si l'on considère qu'il est souhaitable de normaliser un essai de résistance à la traction, l'essai 

de fendage indirect semble fournir la base la plus probable. D'autre part, si le résultat est 

nécessaire pour le calcul de la résistance latérale des panneaux muraux, l'essai de module de 

rupture sera pertinent. Il est donc nécessaire de définir l'objectif de l'essai. 

La résistance à la traction d’un matériau correspond à la contrainte maximale de traction 

qu’il peut supporter avant de se rompre. Cette propriété n’est pas toujours bien corrélée aux 

autres paramètres mécaniques des roches et, pour cette raison, elle est rarement mesurée sur les 

pierres naturelles. Cependant, sa compréhension et sa détermination sont essentielles lorsqu’on 

aborde un concept mécanique complet des matériaux géologiques. 

Les essais de résistance à la traction des pierres naturelles peuvent être réalisés par tests de 

traction directe (c’est-à-dire uniaxiale ou triaxiale). Les faces d’extrémité parallèles d’un 

échantillon cylindrique, de section transversale définie, sont généralement collées sur les 

pistons de la machine d’essai. L’échantillon est ensuite tiré avec une force croissante et 

contrôlée jusqu’à sa rupture. Des méthodes indirectes peuvent également être utilisées, comme 

l’essai brésilien ou l’essai de flexion. 

La méthode la plus courante pour déterminer la résistance à la rupture en traction (𝜎𝑧) est 

bien l’essai brésilien (ou essai de traction indirecte). Dans cet essai, un échantillon de roche en 

forme de cylindre est soumis à une charge de compression dans un dispositif uniaxial, ce qui 

génère un champ de contraintes de traction relativement homogène dans l’échantillon. C’est 

une technique simple, relativement peu coûteuse et entièrement normalisée, bien décrite par 

plusieurs normes. 

L’échantillon cylindrique testé (conformément aux recommandations des différentes 

normes) est chargé diamétralement sur sa section circulaire, générant ainsi une déformation en 

traction perpendiculaire à la direction du chargement (figure 1.9). La rupture en traction se 

produit lorsque la contrainte de traction exercée atteint la résistance à la traction de la pierre 𝜎𝑧. 

À partir de la charge verticale F et des dimensions de l’échantillon, la résistance à la traction 

peut être calculée avec l’équation suivante : 

𝜎𝑧 = (2 ∙ 𝐹)/(𝑑 ∙ 𝑙 ∙ 𝜋) (1.1) 

 



Chapitre 01. Généralités sur les maçonneries non renforcées à l’échelle matériau 

16 

Avec : 

𝜎𝑧 : contrainte de traction à la rupture (en MPa) 

F : force appliquée (en N) 

l : longueur de l’échantillon (en mm) 

d : diamètre de l’échantillon (en mm) 

La valeur de résistance à la traction d'une roche est obtenue à partir de la moyenne d’au 

moins quatre essais réalisés sur des échantillons similaires, généralement, l’écart-type doit 

également être précisé [16]. Cependant, les conditions de contrainte de traction à l’intérieur de 

l’échantillon ne sont pas parfaitement homogènes. C’est pourquoi les valeurs de résistance à la 

traction déterminées par des méthodes indirectes, comme l’essai brésilien, ne reflètent pas la 

véritable résistance à la traction.  

 

Figure 1. 9 Essai de résistance à la traction ou "essai Brézilien"[27] 

L'un des principaux facteurs influençant la résistance à la traction est l’existence et 

l’orientation spatiale d’une foliation ou d’une stratification sédimentaire dans l’échantillon de 

roche, ainsi que la direction de chargement par rapport à ces éléments de texture. En général, 

de nombreuses roches présentent des valeurs minimales de résistance à la traction lorsque la 

contrainte est appliquée perpendiculairement à la foliation ou à la stratification. Pour les grès, 

des valeurs d’anisotropie relativement élevées, allant jusqu’à 40 %, liées à la présence de la 
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stratification sédimentaire, ont été rapportées par Hoffmann et Siegesmund [28], ainsi que 

Ruedrich et Siegesmund [29]. 

La géométrie des fissures de traction par rapport à la texture préexistante (comme les fissures 

intergranulaires le long des joints de grains ou les fissures intragranulaires dans les minéraux) 

est schématisée sous forme de modèles 2D dans la figure (1.10). Deux types de textures 

différentes sont comparés, selon leur angle par rapport à la direction de chargement (indiquée 

par les flèches). Dans la rangée supérieure (d–f), la texture montre une orientation préférentielle 

nette liée à la forme des grains, mais aucune orientation cristallographique préférentielle. Ici, 

l'orientation des fissures de traction est principalement déterminée par celle des fissures 

intragranulaires. Dans la rangée inférieure (g–i), la roche présente une orientation préférentielle 

des formes des grains similaire à la première, mais avec en plus une orientation 

cristallographique nette des minéraux formant la roche, illustrée par deux plans de clivage 

orientés perpendiculairement. L’un de ces plans est presque parallèle aux joints de grains. 

 (a) (b) (c)  

 

 

 

(d) (f) 

  

 
           (g)            (h)     (i) 

 

Figure 1. 10 Anisotropie de la résistance à la traction en fonction de la fabrique rocheuse et de 

l'orientation de la foliation avec une valeur (a) maximale (MAX), (b) intermédiaire (INT) et 

(c) minimale (MIN) de la résistance à la traction. [25] 
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Les six types d’essais illustrés dans la figure (1.10) montrent que ces deux textures et trois 

géométries de chargement différentes entraînent des écarts extrêmes dans les valeurs de 

résistance à la traction, avec la valeur maximale correspondant à la texture de la partie 

supérieure gauche et la valeur minimale à la texture de la partie inférieure droite. La valeur 

maximale résulte d’une situation où les fissures le long des joints de grains ne peuvent pas 

évoluer en fissures de traction, car elles sont orientées perpendiculairement à la force appliquée. 

À l’inverse, la valeur minimale est obtenue lorsque les fissures des joints de grains et celles des 

plans de clivage sont parallèles à la direction de chargement, permettant ainsi à toutes de 

s’ouvrir sous traction. 

3.3 Résistance à la flexion 

La résistance à la flexion des pierres naturelles représente une caractéristique mécanique 

fondamentale dont dépendent de nombreuses applications pratiques. Les études de Winkler[30] 

et Ulusay et Hudson [31] ont démontré que cette propriété est généralement 8 à 15 fois 

inférieure à leur résistance en compression, ce qui en fait un paramètre critique pour la 

conception des structures. La théorie classique des poutres, telle que formulée par Timoshenko, 

permet d'exprimer cette résistance par la relation : 

𝜏𝑚𝑎𝑥 =
𝑉 𝑄

𝐼 𝑏
 (1.2) 

Avec : 

𝜏𝑚𝑎𝑥  : Contrainte de cisaillement maximale (en MPa ) 

V : Effort tranchant appliqué (en N) 

Q : Moment statique (ou moment de premier ordre) de la section au-dessus du point 

considéré (en m³ ou mm³). 

I : Moment d’inertie de la section totale (en m⁴ ou mm⁴) 

b: Largeur de la poutre au niveau du point de calcul (en m ou mm) 

Pour une poutre rectangulaire homogène, la formule se simplifie en : 

𝜏𝑚𝑎𝑥 =
3𝑉

2𝐴
 (1.3) 

Avec : 
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A = aire de la section (A=b⋅h). 

L'évaluation expérimentale s'appuie principalement sur trois méthodes. L'essai de flexion 

trois points, bien documenté par Smith [32], présente l'avantage de sa simplicité mais peut être 

influencé par les défauts locaux. L'essai quatre points, comme l'ont montré les travaux de Tamer 

Efe et al. [33], permet une distribution plus uniforme des contraintes (figure 1.12).  

La composition minéralogique influence considérablement les performances. Les recherches 

de Vásárhelyi [34] ont établi que chaque augmentation de 1% de porosité réduit la résistance 

de 5 à 10%. Les travaux de Prikryl [35] sur les granites ont montré que la taille des grains affecte 

directement cette propriété, les roches à grain fin présentant des résistances supérieures.  

La résistance à la flexion, ou résistance à la courbure, est une propriété mécanique importante 

des pierres (figure 1.11). Les défaillances dues aux contraintes de flexion, tant dans les éléments 

structurels que décoratifs en pierre, sont plus fréquentes que celles causées par les contraintes 

de compression ou de cisaillement. Des exemples typiques de résistance à la flexion incluent 

l’effet de la succion et de la pression du vent sur les façades en pierre ventilées à l’arrière, la 

charge des panneaux de pierre utilisés dans les escaliers, et la force statique exercée sur des 

éléments structurels comme l’architrave d’une fenêtre. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Figure 1. 11 Les tests de résistance à la flexion sont particulièrement importants 

pour les panneaux de façade [36] 
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Figure 1. 12 Dispositif d'essai pour a) EN 12372 (50*50*300mm) b) EN 12372 (25*50*150mm) c) ASTM C 99 d) EN 13161 (50*50*300mm) 

e) EN 13161 (25*50*150mm) f) ASTM 880-98 [33] 
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Dans un échantillon rocheux, la charge de flexion génère des contraintes de traction (figure 

1.13). Les valeurs de résistance à la flexion sont généralement inférieures à celles de la 

résistance à la traction pour une même roche.  

Pour les roches plutoniques, Mosch et Siegesmund [37] ont publié des valeurs comprises 

entre 5,1 et 30,2 MPa. Cependant, des valeurs extrêmes allant jusqu’à 40 MPa ont été rapportées 

par Peschel [38]. Pour les roches volcaniques, des valeurs similaires de résistance à la flexion 

ont été observées, mais avec une gamme beaucoup plus large, car les tufs et roches tuffitiques 

présentent des valeurs relativement faibles. En outre, les roches carbonatées couvrent presque 

toute la plage des valeurs publiées de résistance à la flexion pour les pierres ornementales, allant 

de 1,0 à 34,0 MPa. Les grès couvrent également presque tout le spectre des données.  

Les marbres cristallins peuvent présenter des valeurs relativement faibles de résistance à la 

flexion [24]. La texture des grains montre une grande diversité à travers le marbre. Les joints 

de grains dans les marbres peuvent être proches de l’équilibre, de sorte que des structures à 

grains équigranulaires et polygonaux peuvent être observées. En conséquence, la résistance de 

ces variétés de marbre peut être significativement réduite par rapport aux variétés présentant 

des joints de grains plus fortement interconnectés. 

 

Figure 1. 13 Photo du dispositif expérimental pour la détermination de la résistance à la 

flexion [30] 

Les roches métamorphiques présentent particulièrement une dépendance directionnelle 

marquée de la résistance à la flexion. Cette anisotropie est prononcée dans les schistes cristallins 

en raison de l’orientation préférentielle de divers éléments de texture. Par conséquent, la plage 
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des données pour ces roches est assez large, allant de 5,9 à 82,3 MPa, comme indiqué par Mosch 

et Siegesmund [37]. 

3.4 Résistance au cisaillement 

Si une fracture est située dans une masse rocheuse soumise à un certain état de contrainte 

ambiant, la traction exercée sur le plan de fracture peut être décomposée en une composante 

normale et une composante de cisaillement. La traction normale provoque une fermeture 

normale de la fracture. La composante de cisaillement de la traction entraîne une déformation 

relative parallèle au plan nominal de la fracture, appelée déformation en cisaillement [39]. 

Toutefois, une traction tangentielle provoque également en général une augmentation de 

l’ouverture moyenne de la fracture, on parle alors de dilatation de la fracture. La dilatation se 

produit car les aspérités d’une face de la fracture doivent nécessairement chevaucher celles de 

l’autre face pour pouvoir glisser l’une sur l’autre. Ainsi, la déformation en cisaillement d’une 

fracture est un processus couplé dans lequel des déplacements normaux et de cisaillement se 

produisent simultanément. 

Le déplacement parallèle au plan nominal de la fracture est appelé déplacement en 

cisaillement, généralement noté Δ𝑢 (figure 1.14). Le déplacement perpendiculaire au plan de 

fracture est appelé dilatation, et noté Δ𝑣. Le déplacement en cisaillement est considéré comme 

positif s’il est dans le sens de la contrainte de cisaillement appliquée, tandis que la dilatation est 

positive lorsque les deux faces de la fracture s’éloignent l’une de l’autre [40]. Une courbe 

typique mais idéalisée représentant le déplacement en cisaillement en fonction de la contrainte 

de cisaillement, mesurée sous une contrainte normale constante, est illustrée à la figure (1.15). 

 

Figure 1. 14 Schéma d'une fracture cisaillée sous contrainte normale constante [40] 
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Figure 1. 15 Contrainte de cisaillement en fonction du déplacement de cisaillement [39] 

La contrainte de cisaillement augmente d’abord de manière quasi proportionnelle au 

déplacement en cisaillement. La pente de cette courbe représente la raideur au cisaillement 𝑘𝑠. 

Durant cette phase de la déformation, les deux faces de la fracture glissent l’une sur l’autre au 

niveau de leurs aspérités, ce qui entraîne une dilatation de la fracture, mais peu de détérioration 

des surfaces [41]. Une contrainte de cisaillement maximale 𝜏𝑝, est finalement atteinte, 

correspondant au point où les aspérités commencent à se cisailler, causant des dommages 

irréversibles aux surfaces de la fracture. Cette contrainte maximale est aussi appelée la 

résistance au cisaillement de la fracture. Le déplacement correspondant à cette contrainte 

maximale est appelé déplacement au pic 𝑢𝑝. 

Si la fracture continue à se déformer sous un déplacement en cisaillement contrôlé, la 

contrainte de cisaillement maximale est suivie d’un régime instable d’adoucissement, au cours 

duquel la contrainte diminue jusqu’à une valeur appelée contrainte de cisaillement résiduelle 

𝜏𝑟. Durant cette phase, les aspérités continuent à être écrasées et cisaillées, la surface de contact 

entre les deux faces augmente, et la dilatation se poursuit mais à un rythme réduit. Le niveau 

de déplacement auquel la contrainte de cisaillement atteint pour la première fois sa valeur 

résiduelle est appelé déplacement résiduel 𝑢𝑟. 

Le comportement d’une fracture en cisaillement dépend fortement de la contrainte normale 

exercée sur le plan de fracture. Une représentation schématique de la manière dont la relation 

entre 𝜏 et Δ𝑢 varie avec la contrainte normale est montrée à la figure (1.16) [39]. Dans ce 
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modèle, la raideur au cisaillement est indépendante de la contrainte normale, mais à la fois la 

contrainte maximale de cisaillement et la résistance résiduelle au cisaillement augmentent avec 

l’augmentation de la contrainte normale. Ceci est globalement cohérent avec les mesures 

expérimentales réalisées par [42] sur une fracture dans le granite (figure 1.17). 
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Figure 1. 16 Effet de la contrainte normale σ sur la relation entre contrainte de cisaillement et 

déplacement de cisaillement [39]. 
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Figure 1. 17 Mesures effectuées sur une fracture granitique [42] 

La variation de la contrainte maximale de cisaillement en fonction de la contrainte normale 

est appelée courbe de résistance au cisaillement. Patton [43] a proposé la fonction bilinéaire 

suivante pour 𝜏𝑃 en fonction de 𝜎 (figures (1.18) et (1.19)): 

 Pour 𝜎 <  𝜎𝑇  : 𝜏𝑃 = 𝜎 tan (𝜑𝑏 + 𝑖) (1.4) 

     Pour 𝜎 >  𝜎𝑇  : 𝜏𝑃 = 𝐶𝐽 + 𝜎 tan 𝜑𝑟 (1.5) 
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À faibles contraintes normales, la déformation de cisaillement est supposée se produire 

principalement par glissement des aspérités les unes sur les autres. À des contraintes normales 

plus élevées, la fracture possède une cohésion 𝐶𝐽 due à la résistance au cisaillement inhérente 

des aspérités et présente un angle de frottement interne effectif de 𝜑𝑟  <  𝜑𝑏 + 𝑖. Des 

considérations trigonométriques montrent que les paramètres des équations (1.4) et (1.5) sont 

liés par tan(𝜑𝑏 + 𝑖) − tan𝜑𝑟 = 𝐶𝐽/𝜎𝑇. Jaeger [44] a proposé la fonction continue suivante : 

𝜏𝑃 = (1 − 𝑒−𝜎 𝑒∗⁄ )𝐶𝐽 + 𝜎 tan𝜑𝑟 (1.6) 

  

Les équations (1.4) et (1.5) sont approchées asymptotiquement respectivement pour les 

faibles et fortes contraintes normales. Le paramètre 𝜎∗ est une contrainte de transition qui 

délimite approximativement les deux régimes, mais il n’est pas numériquement identique au 

paramètre 𝜎𝑇. Les contraintes maximales de cisaillement mesurées par Gentier et al. [41] sur 

des répliques en ciment d’une fracture dans le granite de montrent un accord qualitatif avec ce 

type de modèle (figure 1.19). 
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Figure 1. 18 Modèle bilinéaire pour la résistance maximale au cisaillement d'un joint [41] 
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Figure 1. 19 Contraintes maximales de cisaillement mesurées sur des répliques en ciment 

d'une fracture du granite dans la direction qu'ils ont indiquée comme (−30°) et ajustées à une 

courbe de la forme donnée par les équations (1.4) et (1.5) [41] 

Un modèle mécanique simple de deux surfaces planes ayant un angle de frottement 

intrinsèque 𝜑𝑏, et dont l’interface est inclinée d’un angle i par rapport au plan nominal de la 

fracture, conduit directement à l’équation (1.4). Bien que ce modèle soit reconnu comme 

simplifié, Barton [45] a proposé que le coefficient i dans l’équation (1.4) dépend de la rugosité 

de la fracture. Il a ainsi corrélé i au coefficient de rugosité de joint, une mesure empirique de la 

rugosité estimée en comparant le profil d’une surface de fracture à des profils standards 

auxquels ont été attribuées des valeurs de rugosité allant de 1 à 20. 

L’analyse de données issues de fractures dans diverses roches sédimentaires, ignées et 

métamorphiques a conduit Barton à établir la corrélation suivante : 

𝑖 = 𝐽𝑅𝐶 𝑙𝑜𝑔10(𝐽𝐶𝑆/𝜎) (1.7) 

Où JRC est la résistance à la compression du joint, équivalente à la résistance à la 

compression simple de la roche intacte dans le cas de surfaces de fracture non altérées, mais 

considérablement plus faible pour des surfaces altérées [46]. Grasselli et Egger [47] ont tenté 

de corréler i à des mesures objectivement quantifiables de la rugosité, pouvant être estimées par 

des moyens optiques. 

3.5 Essais d'absorption d'eau 

Les caractéristiques d'absorption des éléments de maçonnerie, en particulier des briques 

d'argile, présentent un intérêt pour le développement de la résistance et de l'adhérence du 

mortier ainsi que pour certaines propriétés non structurelles de la maçonnerie. 
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Diverses méthodes sont utilisées pour mesurer l'absorption globale d'eau, notamment 

l'immersion pendant plusieurs heures dans de l'eau bouillante, l'immersion pendant 24 heures 

dans de l'eau froide et l'extraction sous vide de l'air avant l'immersion. Le résultat obtenu est 

évidemment sensible aux procédures d'essai détaillées, telles que la préparation de l'échantillon, 

le temps d'immersion, etc. Le taux initial d'absorption (TIA) est mesuré par l'immersion 

partielle de l'unité pendant une courte durée, par exemple, à une profondeur de 3 mm pendant 

1 minute. Le TIA est mesurée en kg/m2/min. 

Les résultats des essais d'absorption ont été corrélés à la résistance à la compression de l'unité 

[13] et à la résistance à la traction par flexion de la maçonnerie en terre cuite [48]. Plus 

indirectement, il a été démontré que l'extraction d'eau du mortier par des briques ayant un taux 

d'aspiration élevé entraîne une faible résistance à la compression des murs minces [49]. 

Il est significatif que cet effet soit considérablement moindre avec un mortier ciment : chaux 

: sable qu'avec un mortier de ciment, sans doute en raison de la capacité de rétention d'eau 

accrue du mortier contenant de la chaux. L'absorption d'eau est donc une propriété indicative 

utile pour la conception structurelle de la maçonnerie en briques d'argile en particulier, et des 

tests appropriés sont nécessaires à la fois pour l'absorption totale et le TIA. 

4 Maçonnerie en traction, cisaillement et contraintes biaxiales 

4.1 Résistance de la liaison entre le mortier et les éléments de maçonnerie 

4.1.1 Nature de la liaison 

La résistance de la maçonnerie aux contraintes de traction ou de cisaillement dépend de la 

liaison entre le mortier et les éléments de maçonnerie. Le mécanisme de liaison entre l'élément 

et le mortier est incomplètement compris mais on sait qu'il est influencé par un grand nombre 

de facteurs. Ceux-ci ont été exposés par Hendry [50] sous la forme de matrice illustrée à la 

figure 1.20. Il ressort clairement de cela que le problème de la liaison de la maçonnerie est 

extrêmement complexe et que la plupart des recherches menées jusqu'à présent ont été de nature 

phénoménologique, s'appliquant à des combinaisons spécifiques de matériaux. Cependant, des 

travaux plus fondamentaux ont été rapportés dans lesquels la nature physique et chimique de 

l'interface brique/mortier a été étudiée. Les expériences de Grandet [51] sur l'interaction entre 

le matériau de la brique et la pâte de ciment ont montré que celle-ci est affectée de manière 

critique par la formation d'une micro-couche d'ettringite (3CaSO4. Al2O3. 3CaO. 31H2O) à 

l'interface argile-ciment, et par les diamètres moyens respectifs des pores de la brique et des 
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microcristaux d'ettringite. Il est nécessaire que la taille des pores du matériau de la brique soit 

supérieure à 0,05 mm pour qu'une liaison mécanique se forme, et aussi pour que le ciment soit 

correctement hydraté derrière la couche d'ettringite, malgré le retrait d'une partie de l'eau par 

succion de la brique. Si la brique est sèche, et a un taux de succion élevé, il y aura une zone 

partiellement hydratée dans la pâte de ciment, sur une profondeur de plusieurs millimètres, et 

possédant une faible résistance mécanique. Le mouvement de l'eau entre la brique et le mortier, 

et les effets qui en résultent sur le développement de la liaison mécanique entre ces composants, 

sont considérablement affectés par leurs surfaces spécifiques et leurs dimensions capillaires. 
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Figure 1. 20 Paramètres de composition du mortier et de la brique, et leur relation avec les 

propriétés influençant la liaison dans la maçonnerie [50] 

Grandet [51] a conclu qu'il est possible, sur la base de ces observations, d'obtenir une 

indication du comportement probable des mortiers de ciment, qui serait cependant également 

influencé par d'autres paramètres tels que le compactage du mortier, sa teneur en ciment et sa 

capacité de rétention d'eau. Les effets du mouvement de l'eau sur la liaison entre diverses 

combinaisons de mortier et d'unité ont été étudiés par Groot [52] qui a conclu qu'une cause 
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principale de mauvaise liaison dans la maçonnerie en argile est la présence d'une proportion 

excessivement élevée de matériaux fins à l'interface mortier-brique. Dans le cas des briques en 

silicate de calcium, une mauvaise liaison résulte de la présence de trop nombreux pores fins 

dans les briques. Les recherches décrites auparavant indiquent que la liaison brique/mortier est 

de nature mécanique. Ceci est confirmé par Binda et Baronio [53] pour les mortiers de ciment 

modernes et les briques d'argile, mais leurs travaux ont montré qu'avec d'autres matériaux, il 

peut également y avoir une liaison chimique. 

4.1.2 Résistance à la traction : résultats des essais 

L'effet d'un certain nombre de variables affectant la résistance à la traction a été étudié 

expérimentalement. Les résultats ont montré que la teneur en humidité des unités au moment 

de la pose est importante pour déterminer la résistance à la traction. Sinha [54] a effectué des 

essais de traction directs sur des briques à différentes teneurs en humidité au moment de la pose, 

entre l'état sec au four et l'état complètement saturé, avec les résultats présentés dans la figure 

(1.21). L'extrême variabilité de la résistance à la traction est immédiatement apparente et bien 

qu'il n'y ait pas de relation claire entre la teneur en humidité et la résistance à la traction, on 

notera que seules des valeurs très faibles ont été trouvées lorsque les briques ont atteint leur 

teneur en humidité de saturation. 
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Figure 1. 21 Relation entre la teneur en humidité de la brique et la tension de liaison des 

couplets de maçonnerie en brique [55] 
 

Anderson et Held [56] ont rapporté les résultats d'essais sur des couples de briques croisées 

pour trois types de briques, qui montrent à nouveau que la teneur en humidité au moment de la 
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pose influence la résistance de l'adhérence : cependant, l'effet dépend du type de brique et de la 

granulométrie du sable, comme on peut le voir sur la figure (1.22). En général, plus la teneur 

en fines du sable est élevée, plus la résistance de l'adhérence est faible. Dans les essais 

d'Anderson et Held [56], les briques en argile ont montré des résistances d'adhérence inférieures 

à mesure que la teneur en humidité augmentait, mais l'inverse s'est produit pour les briques en 

silicate de calcium. 

 

 

Figure 1. 22 Résistance à la traction des couplets en fonction de la teneur en humidité des 

briques [56] 

Schubert [57] a suggéré que lorsque la contrainte de traction parallèle aux joints de lit 

dépasse la résistance à la traction de l'unité, la résistance à la traction de la maçonnerie est 

d'environ la moitié de la résistance à la traction de l'unité. Lorsque la rupture se produit à travers 

les joints de mortier, la résistance à la traction de la maçonnerie peut être estimée sur la base de 
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la résistance au cisaillement et du chevauchement de la liaison entre les unités. Les résultats 

individuels sont cependant soumis aux nombreuses variables impliquées et donc très incertains. 

4.2 Résistance à la traction par flexion 

La résistance à la traction par flexion, définie par le module de rupture, est d'une plus grande 

importance pratique que la résistance à la traction directe et a été étudiée en détail en relation 

avec la résistance des panneaux muraux aux charges de vent [58], [59]. La résistance à la flexion 

de la maçonnerie est, bien sûr, différente pour une flexion dans un plan perpendiculaire aux 

joints de lit, que pour une flexion dans un plan parallèle à cette direction, étant plusieurs fois 

plus grande dans ce dernier cas. Le rapport n'est pas constant mais varie avec la résistance 

atteinte. Ainsi, dans la figure (1.23), les valeurs provenant d'un certain nombre de sources des 

deux modules de rupture sont tracées l'une par rapport à l'autre, et dans la figure (1.24), leur 

rapport est tracé par rapport à celui de la flexion à travers les joints de lit. Ces tracés révèlent la 

grande variabilité de la résistance à la flexion, mais une tendance définie peut être distinguée 

dans la valeur du rapport de résistance orthogonale, qui diminue considérablement avec 

l'augmentation de la résistance à la flexion à travers les joints de lit. 
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Figure 1. 23 Modules de rupture de la maçonnerie dans des directions orthogonales 
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De nombreux chercheurs ont tenté d'établir une relation entre les propriétés des matériaux et 

la résistance à la traction par flexion. Ainsi, West [48] a montré des corrélations entre la 

résistance à la flexion, le taux d'aspiration et l'absorption d'eau pour trente-trois briques 

différentes et deux mélanges de mortier. Dans aucun cas, les corrélations ne sont très étroites, 

mais, en termes statistiques, il a été possible de trouver une relation entre la résistance à la 

traction par flexion et l'absorption d'eau, comme l'illustre la figure (1.25). Les résultats de West 

[48] ont indiqué que pour une flexion parallèle aux joints de lit, il n'y avait pas de grande 

différence de résistance entre les mortiers 1 : 1/4 : 3 et 1 : 1 : 6, bien qu'une différence soit 

notable dans la direction orthogonale. 

 

𝝈𝒏𝒐𝒓𝒎𝒂𝒍
𝝈𝒑𝒂𝒓𝒂𝒍𝒍è𝒍

  

𝜎𝑛𝑜𝑟𝑚𝑎𝑙  (MPa) 

Figure 1. 24 Rapport des modules dans les directions orthogonales 
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Anderson [55] et Sise et al. [59] ont rapporté des recherches approfondies utilisant des 

échantillons de différents types d'unités et de mélanges de mortier, dans le but d'évaluer l'effet 

de divers facteurs sur la résistance de la liaison en flexion dans les prismes de liaison par 

empilement. Anderson a conclu qu'en plus de la teneur en humidité des unités, la méthode de 

préparation des échantillons avait un effet significatif, tout comme la consistance du mortier et 

la texture de la surface. Sise et al. [59] ont constaté que l'épaisseur du joint de mortier était le 

facteur le plus important affectant la résistance de la liaison en flexion - plus le joint est fin, 

plus la résistance est élevée, un effet également noté par Schubert [57]. 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 1. 26 Échantillons utilisés dans l'essai de résistance à la flexion 

Mann [60] a développé des formules pour calculer la résistance à la flexion de la maçonnerie 

lorsque la défaillance résulte soit de la rupture des unités, soit de la défaillance de la liaison. 

Sous réserve de la grande variabilité inhérente à cette propriété, ces formules montrent une 

concordance raisonnable avec les résultats des tests. Fried et al. [61] ont dérivé l'ensemble des 

facteurs de conversion indiqués dans le tableau (1.2) qui donnent la résistance du type 

d'éprouvette de type murette sur lequel la norme britannique est basée (figure 1.26) à partir des 

Figure 1. 25 . Résistance à la traction par flexion de la maçonnerie en fonction de l'absorption 

d'eau. Échantillons testés en flexion parallèle aux joints de lit ; mélange de mortier 1 : 1/4 : 3 
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résultats d'essais sur des prismes et des joints individuels, comme proposé par Baker. La forme 

de l'essai de Baker [62] est illustrée à la figure (1.27), dont un développement est le dispositif 

de clé à écrou illustré à la figure (1.28) [63]. 

Tableau 1. 2 Facteurs de conversion recommandés pour obtenir les résistances des cloisons à 

partir des résistances des piliers (p) ; des joints (j) et du module de rupture de l'unité (M) [61] 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 1. 27 Disposition pour essais de traction en flexion multiples sur un échantillon de 

maçonnerie [61] 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
 

 

 

 

Figure 1. 28 Essai de serrage de la liaison [62] 

Type de panneau 

(figure 1.16)  

Facteurs 

Maçonnerie en blocs Maçonnerie en 

briques 4 rangées 5 rangées 

B 0.80 p 0.82 p 0.90 p 

B 0.77 j 0.82 j 0.69 j 

P 0.35 (j + M) 0.35 (j + M) 
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4.3 Résistance de la maçonnerie au cisaillement 

Les murs de maçonnerie sont fréquemment soumis à des efforts de cisaillement en plus des 

efforts de compression. Par conséquent, des études sur la résistance au cisaillement de la 

maçonnerie ont été entreprises dans un certain nombre de pays, sur des spécimens à petite et à 

grande échelle. 

Des études d'une série d'essais sur des murs de cisaillement de la hauteur d'un étage, 

rapportés par Hendry [64] et Sinha [65] sont résumé dans la figure 1.29. Ces essais ont été 

effectués sur des structures à échelle réelle et sur des modèles construits en briques coupées au 

fil dans du mortier de chaux 1 : 1/4 : 3. La contrainte de cisaillement de ce type de maçonnerie 

s'est avérée 

𝜏 = 0.3 + 0.5𝑓𝑛  𝑁 𝑚𝑚2⁄  (1.8) 

 

Où fn est la précompression. Cette relation s'est avérée valable jusqu'à des valeurs de fn = 2 

N/mm2 

Il s'agit d'une équation de type Mohr-Coulomb qui a été utilisée par un certain nombre de 

chercheurs pour interpréter les résultats des essais de cisaillement. Une large gamme de valeurs 

de la cohésion 𝜏0 et du terme de frottement interne μ a été rapportée en fonction des propriétés 

des matériaux utilisés et de la forme des éprouvettes et des dispositions de chargement.   
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Figure 1. 29 Résistance au cisaillement contre la précompression : résultats 

des essais à grande échelle, sur modèle et sur petit échantillon 
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Comme le montre Sinha [54], le mode initial de rupture des joints représenté par l'équation 

de Mohr-Coulomb est à un certain point remplacé par une fissuration à travers les unités. Mann 

et Muller [66] ont développé une théorie de la rupture pour la résistance au cisaillement de la 

maçonnerie basée sur la prise en compte de l'équilibre et de la résistance d'une unité dans un 

mur, et ont donné l'expression suivante pour la résistance au cisaillement lorsque la rupture se 

fait par le mode de fissuration : 

0.45𝑓𝑅𝑍√(1 + 𝑓𝑛 𝑓𝑅𝑍⁄ )  

 

Où 𝑓𝑅𝑍  est la résistance à la traction de l'unité et fn est la contrainte normale. Une valeur de 

0,033fb est donnée pour la résistance à la traction des unités pleines ou presque pleines, et de 

0,025 fb pour les unités fortement perforées, où fb est la résistance à la compression de l'unité. 

Pour une contrainte de compression très élevée, il y aura un autre mode de rupture 

correspondant à la rupture par écrasement de la maçonnerie. L'enveloppe de rupture entière 

selon la théorie de Mann et Muller [66] est donc celle indiquée sur la figure (1.30). 

Dialer [67] a développé l'approche de Mann et Muller pour tenir compte de la résistance 

réduite du mortier dans les joints de tête de maçonnerie en briques, en donnant les formules 

suivantes correspondant à la rupture par cisaillement des joints de lit, à la rupture par traction 

des unités et à la rupture par compression de la maçonnerie, et correspondant aux trois modes 

indiqués sur la figure (1.30) : 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 1. 30 Modes de rupture de la maçonnerie en cisaillement avec compression verticale 

[67] 
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𝜏𝑥𝑦 = 
𝑐𝑥𝑦 − 𝜇𝑥𝑦𝜎𝑦 + 𝑣𝜇𝑥𝑦(𝑐𝑥𝑦 − 𝑋𝜇𝑥𝑦𝜎𝑦)

(1 + 𝑣𝜇𝑥𝑦)
 (1.9) 

𝜏𝑥𝑦 =
1

2
(𝑐𝑥𝑦 − 𝑋𝜇𝑥𝑦𝜎𝑦) +

𝛽𝑡.𝑏
2.3

√(1 − 𝜎𝑦
(1 + 𝑋)

𝛽𝑡.𝑏
+
𝑋𝜎𝑦2

𝛽𝑡.𝑏
2 ) (1.10) 

𝜏𝑥𝑦 = 𝑐𝑥𝑦 + 𝜔𝛽𝑝𝑎𝑛𝑒𝑙 + 𝜎𝑦(𝜔 − 𝑋𝜇𝑥𝑦) (1.11) 

 

Où : 𝜏𝑥𝑦 : contrainte de cisaillement moyenne sur la face du lit 

𝑐𝑥𝑦 : cohésion sur les faces du lit et de la tête respectivement 

𝑣 : 2 x rapport longueur/hauteur de l'unité 

𝜔 : 1/v 

𝜇𝑥𝑦  : coefficient de frottement sur les faces du lit et des extrémités respectivement 

𝑋 : rapport des contraintes horizontales/verticales sur la maçonnerie 

𝜎𝑦 : contrainte verticale moyenne 

𝛽𝑡.𝑏 : résistance à la traction de l'unité 

𝛽𝑝𝑎𝑛𝑒𝑙  : résistance à la compression de la maçonnerie 

4.4 Maçonnerie sous contrainte biaxiale 

Une approche plus fondamentale de l'étude de la résistance au cisaillement est basée sur la 

prise en compte de la résistance de la maçonnerie sous contrainte biaxiale, en tenant compte de 

la direction des contraintes appliquées par rapport au joint de lit de la maçonnerie. 

Samarasinghe [68] et Page [69] ont établi des surfaces de rupture pour des briques soumises à 

une contrainte de tension-compression orthogonale en appliquant des contraintes normales à de 

petits spécimens de maçonnerie dans lesquels le joint de lit était incliné à divers angles par 

rapport aux axes des contraintes appliquées. La figure (1.31) montre sous forme 

adimensionnelle une représentation de la surface de rupture en termes de contraintes appliquées 

et de l'angle relatif du joint de lit dérivé des résultats rapportés par Page [69]. 
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𝒇𝟏
𝒇𝒕

 

 

Ganz et al. [70] ont produit un ensemble d'équations dans lesquelles la résistance de la 

maçonnerie est définie par trois paramètres, fmx et fmy, respectivement les résistances à la 

compression uniaxiale pour des charges appliquées normalement et parallèlement aux joints de 

lit, et tan φ le coefficient de frottement dans les joints de lit. La résistance à la traction de la 

maçonnerie et la cohésion dans les joints de lit sont négligées. Sur la base de ces hypothèses, 

les équations suivantes donnent des conditions de contrainte limite : 

Pour la rupture par traction : 

𝜏𝑥𝑦
2 = 𝜎𝑥 + 𝜎𝑦 = 0 (1.12) 

 

En cas de rupture par compression des unités (première condition) : 

𝜏𝑥𝑦
2 − (𝜎𝑥 + 𝑓𝑚𝑥) ∙ (𝜎𝑦 + 𝑓𝑚𝑦) = 0 (1.13) 

 

En cas de rupture par compression des unités (deuxième condition) : 

𝜏𝑥𝑦
2 − 𝜎𝑦 ∙ (𝜎𝑦 + 𝑓𝑚𝑦) = 0 (1.14) 

 

𝒇𝟏 𝒇𝒄⁄  

Figure 1. 31 Relation de rupture en compression-tension biaxiale, pour la maçonnerie en 

briques. 
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Pour le glissement des joints horizontaux : 

𝜏𝑥𝑦
2 − (𝜎𝑥 ∙ 𝑡𝑎𝑛𝜑)

2 = 0 (1.15) 

 

Où 𝜎𝑥 = contrainte appliquée normale aux joints du lit (compression négative) 

𝜎𝑦 = contrainte appliquée parallèlement aux joints du lit (compression négative) 

𝜏𝑥𝑦= contrainte de cisaillement. 

Les essais sur lesquels les relations ci-dessus ont été déterminées ont été effectués sur des 

maçonneries construites à partir d'éléments pleins. Hegemeir et al. [71] ont effectué des essais 

de contrainte biaxiale sur de grands échantillons de maçonnerie en blocs de béton creux. Les 

résultats de ces essais ont montré que pour ce type de maçonnerie, l'enveloppe de rupture pour 

un panneau sollicité dans le quadrant compression-tension, avec la contrainte de compression 

normale aux joints de lit, pouvait être représentée par une ligne droite, comme le montre la 

figure (1.32). Il a également été constaté que la résistance à la traction du panneau ne variait 

que légèrement avec l'angle entre les axes de contrainte et le joint de lit. Cela a permis d'obtenir 

l'enveloppe de rupture pour la contrainte de cisaillement par rapport à la contrainte normale du 

joint de lit indiquée sur la figure (1.33), la contrainte normale parallèle au joint de lit étant nulle.  
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Figure 1. 32 Relation entre la contrainte de rupture en compression-tension biaxiale pour la 

maçonnerie en blocs de béton [71] 

 

En utilisant la surface de rupture, il est possible de déterminer le point auquel la fissuration 

initiale d'un élément se produit, à condition qu'une analyse de contrainte appropriée puisse être 

effectuée. Pour cela, une analyse élastique serait probablement suffisamment précise, mais un 
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calcul par éléments finis serait nécessaire pour suivre le développement du modèle de fissure 

jusqu'à la rupture. 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

           Contrainte normale (MPa) 

 

Figure 1. 33 Enveloppe de défaillance pour la maçonnerie en blocs de béton avec une 

contrainte normale nulle sur le joint de tête [71] 

La détermination de la résistance de la maçonnerie sous contrainte biaxiale nécessite un 

équipement spécialisé et n'a pas souvent été entreprise. D'autres chercheurs ont proposé des 

critères de rupture en utilisant une combinaison d'essais uniaxiaux et de fendage. Hamid et al. 

[72] ont adapté la théorie du plan unique de faiblesse de la mécanique des roches pour prédire 

la rupture due au cisaillement le long des joints de mortier, et la théorie de la contrainte 

maximale, modifiée pour prendre en compte la variation de résistance normale et parallèle aux 

joints de lit, pour prédire la rupture par fendage. Ces auteurs prennent l'équation de Mohr-

Coulomb pour la rupture le long d'un plan unique de faiblesse, dans ce cas l'interface entre 

l'unité et le mortier comme suit : 

𝜏 = 𝐶 + 𝑓𝑛𝑡𝑎𝑛𝜑 (1.16) 

 

Où τ est la contrainte de cisaillement sur le joint à la rupture, C la cohésion, la contrainte de 

compression normale au joint et 𝜑 l'angle de frottement interne. 

En utilisant les équations habituelles reliant les contraintes normales et de cisaillement aux 

contraintes principales appliquées, on obtient l'équation suivante pour la rupture des joints de 

lit : 

𝑓1 − 𝑓3 =
2(𝐶𝑗 + 𝑓3𝑡𝑎𝑛𝜑𝑗)

(1 − 𝑡𝑎𝑛𝜑𝑗𝑐𝑜𝑡𝜃)𝑠𝑖𝑛2𝜃
 (1.17) 

 

Où 𝜃 est l'angle entre la direction de 𝑓3 et le joint de lit. Une équation similaire est obtenue 

pour la rupture du joint de tête en remplaçant 𝐶𝑖 et 𝜑𝑖  par les termes correspondants de l'équation 

(1.17). Ces équations sont présentées dans la figure (1.34) avec l'ajout de lignes horizontales 
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définissant l'intervention de la rupture par fendage des unités. La théorie a montré une 

concordance raisonnable avec les résultats d'essais sur des échantillons soumis à une 

compression uniaxiale dans lesquels l'angle du joint de lit variait entre 15° et 75°. 
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Figure 1. 34 . Enveloppes de rupture pour la maçonnerie soumise à des contraintes 

biaxiales 

4.5 Module de cisaillement de la maçonnerie 

Le module de cisaillement de la maçonnerie G a été calculé à partir de mesures de déflexion 

effectuées sur des panneaux grandeur nature de la hauteur d'un étage testés par Sinha et Hendry 

[65]. Pour le type de maçonnerie testé (briques de 31 N/mm2 posées dans du mortier 1 : 1/4 : 

3), la valeur de G était de l'ordre de 1500-2000 N/mm2. La valeur augmentait sensiblement avec 

la précompression et, reflétant les caractéristiques non linéaires du matériau, diminuait avec 

l'augmentation de la contrainte de cisaillement. Pour un calcul approximatif, G pourrait être 

considéré comme : 

𝐸/2(1 + 𝑣) (1.18) 
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Où 𝑣 est le coefficient de Poisson. Pour les briques en terre cuite, Atkinson et Noland [73] 

ont trouvé une valeur initiale moyenne dans les essais de compression de 0,17, augmentant 

rapidement lorsque la compression appliquée dépasse 0,8 de la compression ultime. Hegemeir 

et al. [71] ont rapporté des valeurs de coefficient de Poisson pour la maçonnerie en blocs de 

0,18 lorsqu'elle est chargée normalement au joint de lit, diminuant à 0,12 lorsqu'elle est chargée 

parallèlement à cette direction. 

5 Relation contrainte-déformation des prismes de maçonnerie 

La relation contrainte-déformation est l'un des paramètres les plus importants pour la 

conception d'éléments de maçonnerie sous compression. Elle dépend de certains paramètres 

d'essai interdépendants, notamment les propriétés mécaniques des unités, du mortier et du 

coulis [74]. Les méthodes théoriques de conception de la maçonnerie et d'analyse de son 

comportement structurel supposent généralement des propriétés mécaniques ou des équations 

constitutives obtenues à partir de méthodes d'essai standard des unités [75]. Cependant, la 

reproduction des conditions réelles de maçonnerie pour une caractérisation en laboratoire 

appropriée des unités est difficile. Par exemple, les essais de compression uniaxiale des unités 

ne reproduisent pas leur interaction avec le mortier et le coulis. De plus, ces essais ne 

reproduisent pas l'état de contrainte des unités à l'intérieur d'un élément de maçonnerie en raison 

des effets de confinement existants des plateaux de chargement de la presse sur les extrémités 

des échantillons. Une autre stratégie proposée dans les travaux précédents était la 

caractérisation mécanique des échantillons extraits des unités, même si certaines incertitudes 

peuvent apparaître en raison de la petite taille des échantillons [75]. 

Les essais de compression uniaxiale d'échantillons de mortier coulés dans des moules non 

absorbants ne représentent pas non plus le comportement mécanique du mortier réel dans des 

prismes de maçonnerie, car le mortier est placé entre les unités, qui sont absorbantes et soumises 

à un état de contrainte triaxiale. Lakshani et al. [76] ont récemment rapporté les résultats d'un 

programme expérimental mené pour corréler empiriquement les résistances à la compression 

non confinées de différents types d'échantillons de mortier de maçonnerie (par exemple, des 

cubes de mortier de 50 mm et 70 mm, des prismes de 160 mm × 40 mm × 40 mm, des cylindres 

de diamètres de 100 mm et 200 mm, et des ardoises extraites de joints de maçonnerie mesurant 

50 mm × 50 mm × 10 mm). En complément, Makoond et al. [77] ont découvert la relation entre 

le module d'élasticité statique et dynamique des mortiers de ciment et de chaux (échantillons 
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prismatiques de 160 mm × 40 mm × 40 mm) utilisés pour la construction d'éléments de 

maçonnerie. Cependant, le degré de compactage des échantillons de mortier coulés dans des 

moules prismatiques et cylindriques est plus élevé que celui appliqué dans les joints de 

maçonnerie. La résistance et la rigidité du mortier augmentent généralement avec la poursuite 

du compactage, car cela augmente la densité et diminue la porosité de la matrice cimentaire. 

Par conséquent, les modèles numériques d'éléments de maçonnerie présentent généralement un 

mortier de lit avec des valeurs de module d'élasticité légèrement inférieures à celles obtenues à 

partir d'échantillons de mortier prismatiques ou cylindriques. 

Étant donné que les éléments de maçonnerie sont constitués de différents constituants non 

homogènes, ils peuvent présenter un comportement non élastique et anisotrope typique [3]. Des 

recherches antérieures [5], [78] ont rapporté que les courbes contrainte-déformation des prismes 

de maçonnerie fabriqués avec des unités plus rigides que le mortier présentaient une non-

linéarité significativement plus élevée jusqu'à la charge de pointe que les prismes construits 

avec un mortier comparativement plus rigide que les unités. Par exemple, la figure (1.35) 

montre les courbes contrainte-déformation en compression verticale de trois prismes différents 

construits avec des blocs de béton creux (fb,net égal à 23,1 MPa) et trois types de mortiers 

(mortier de type I avec fm de 19,8 MPa, mortier de type II avec fm de 7.2 MPa et mortier de type 

III avec fm de 4,4 MPa). Mohamad et al. [79] ont expliqué que le prisme produit avec le mortier 

de type I présentait une courbe contrainte-déformation presque linéaire avant et après une légère 

libération de contrainte due à une fissure soudaine à un rapport contrainte/résistance d'environ 

60 %. La fissure s'est propagée à travers l'unité et le prisme s'est finalement divisé en deux 

moitiés, sans écrasement du joint de mortier. En revanche, les prismes avec les mortiers de 

types II et III ont présenté une augmentation non linéaire graduelle des déformations en 

compression avec une augmentation de la contrainte. Bien qu'une fissure soudaine à un rapport 

contrainte/résistance de 60 % ait également été observée dans le prisme avec le mortier de type 

II, le fort comportement non linéaire est une indication de changements dans l'état de contrainte 

du mortier et/ou de propagation de microfissures à l'intérieur du mortier. En fait, un écrasement 

et un effritement localisés du joint de mortier ont été vérifiés dans les prismes avec les mortiers 

de types II et III. 

Des résultats similaires ont été observés par Ravula et al. [80] dans les courbes contrainte-

déformation de prismes construits avec des briques d'argile pleines avec une résistance à la 

compression de 7.4 MPa, combinées à différents types de mortier : un mortier faible (1:6) avec 

fm de 5.80 MPa, et un mortier fort (1:3) avec fm de 7.95 MPa. Ils ont observé que les prismes 
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produits avec le mortier (1:6) présentaient un niveau de non-linéarité pré-pic significativement 

plus élevé, par rapport aux spécimens fabriqués avec le mortier (1:3). Ces résultats ont 

également indiqué que les prismes avec un mortier plus rigide que les unités présentaient un 

mode de rupture plus fragile, car une diminution de charge très rapide se produisait après le pic. 
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Figure 1. 35 Courbes contrainte-déformation des prismes produits avec différentes 

combinaisons de mortier et de résistances unitaires [81] 

De plus, le coefficient de Poisson du joint de mortier ne peut pas être déterminé de manière 

simple comme paramètre de la théorie de l'élasticité [82]. En fait, il change avec le niveau de 

compression, augmentant d'une valeur initialement faible associée à la porosité initiale élevée 

du matériau, à une valeur très élevée proche de la limite de résistance uniaxiale, et est en outre 

influencé par l'état de contrainte triaxiale existant [5]. 

6 Modes de rupture du composite de maçonnerie 

Les essais effectués indiquent clairement différents modes de rupture des prismes de 

maçonnerie selon le type de mortier. Pour les mortiers plus résistants (type 1:0.25:3), les 

fissures sont apparues plus localisées, tandis que pour les mortiers plus faibles (type 1:1:6), les 

fissures dans le bloc de béton creux sont apparues dispersées. Pour les mortiers plus résistants, 

il semble que des contraintes de traction soient induites dans le bloc, conduisant à des fissures 

verticales (figure 1.36a). Pour les mortiers faibles, l'écaillage du bloc de béton se produit à 

proximité des joints de mortier, indiquant un éventuel écrasement du mortier (figure 1.36b). 

L'écrasement du mortier conduit à des fissures de traction dans les coques du bloc et non pas 

réellement à une perte de résistance du composite. 
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L'inspection visuelle du joint de mortier après effondrement indique que le mortier est 

toujours lié au bloc inférieur, avec une perte de liaison et un écrasement du mortier uniquement 

dans la partie supérieure du joint (figure 1.37). Les raisons possibles de ce phénomène sont une 

porosité plus faible et une liaison plus faible entre le mortier et l'unité dans la partie supérieure 

du mortier jusqu'au saignement. Un phénomène similaire a été trouvé dans Hamid et Drysdale 

[72]. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 1. 37 Séquence de défaillance observée visuellement pour les mortiers standards 

modérés et faibles [72] 

Khalaf [83] a analysé le mode de défaillance dans les prismes de maçonnerie en blocs de 

béton creux et a trouvé une séparation entre toutes les faces de l'unité de maçonnerie. La figure 

(1.38) présente un modèle qualitatif de ce mode de rupture observé dans les essais, avec trois 

phases différentes. Dans la phase 1, la perte de cohésion du mortier est initiée. Dans la phase 2, 

Figure 1. 36 Modes de défaillance des prismes de maçonnerie en béton creux : (a) mortier 

résistant, (b) mortier faible 
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le joint de mortier s'écrase et, dans la phase 3, les coques de maçonnerie s'écaillent. Les résultats 

expérimentaux indiquent que la résistance ultime du prisme de maçonnerie n'est atteinte 

qu'après la phase 3, ce qui signifie qu'une combinaison d'écrasement du mortier et de rupture 

unitaire en traction est responsable de la rupture. Cela signifie également que la compréhension 

de l'effondrement de la maçonnerie en blocs de béton creux nécessite un modèle de coefficient 

de Poisson adéquat pour le mortier. 

7 Conclusion 

Ce chapitre a permis de poser les fondements nécessaires à la compréhension du 

comportement mécanique des maçonneries non renforcées, en mettant particulièrement l’accent 

sur les caractéristiques des matériaux constitutifs à l’échelle matériau. À travers une revue 

détaillée, les propriétés de résistance et de rigidité des pierres naturelles ont été analysées, 

incluant leur comportement en compression, traction, flexion et cisaillement. Il a été démontré 

que ces propriétés sont fortement influencées par des paramètres tels que la composition 

minéralogique, la texture, l’orientation des structures internes, la géométrie des échantillons, 

ainsi que les conditions environnementales et de vieillissement. 

Les essais expérimentaux, tant sur des échantillons de laboratoire que sur des éléments de 

maçonnerie à plus grande échelle, ont mis en évidence l’impact déterminant de la qualité de la 

liaison entre les unités et le mortier, ainsi que l'influence des méthodes de préparation sur les 

résultats obtenus. Les aspects liés à l'absorption d'eau, à l'anisotropie mécanique et aux 

mécanismes de rupture ont été également abordés, offrant une vision complète des limites et du 

potentiel de la maçonnerie traditionnelle. 

 

Figure 1. 38 Modèle simplifié des phases de rupture dans les blocs de béton creux 
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Ce cadre de référence est essentiel pour évaluer l’efficacité des futures techniques de 

renforcement, notamment celles utilisant des matériaux composites, en établissant une base 

comparative fiable des performances mécaniques initiales des maçonneries historiques non 

renforcées. 
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Chapitre 02. Comportement des maçonneries 

renforcées par les composites FRP 

1 Introduction  

La réparation et la modernisation des bâtiments en maçonnerie représentent un défi majeur 

dans le domaine de l’ingénierie structurelle. Cette nécessité croissante a conduit à un intérêt 

accru pour le développement de solutions de renforcement innovantes, efficaces et 

économiques. Les méthodes traditionnelles de renforcement, principalement à base d’acier, ont 

souvent montré leurs limites en termes de coûts élevés et de durabilité restreinte, ce qui a incité 

les chercheurs et les praticiens à explorer des alternatives plus modernes. Parmi celles-ci, les 

polymères renforcés de fibres "Fiber Reinforced Polymer (FRP)", reconnus pour leur légèreté, 

leur résistance élevée et leur polyvalence, ont émergé comme une solution prometteuse pour le 

renforcement des structures en maçonnerie. 

Depuis leur adoption dans les années 1980, les FRP ont évolué pour inclure des techniques 

de mise en œuvre variées, telles que le renforcement monté près de la surface "Near Surface 

Mounted (NSM)", et le renforcement par le collement à l’extérieur "Externally Bounded 

Reinforcement (EBR)". Ces approches ont été complétées par des méthodes récentes, 

notamment la curvilinéarisation de surface et la précontrainte externe, apportant des avantages 

significatifs en termes de performance structurelle. Cependant, un mode de défaillance 

récurrent de ces systèmes demeure le décollement précoce des renforts du substrat, mettant en 

évidence la nécessité d’études approfondies sur le comportement de liaison des FRP aux 

substrats de maçonnerie. 

Dans ce contexte, de nombreux travaux expérimentaux et analyses numériques ont été 

entrepris pour clarifier et prédire le comportement des systèmes de liaison. Ces recherches ont 

permis de mieux comprendre les mécanismes en jeu et d’élaborer des stratégies visant à 

améliorer la durabilité et l’efficacité des solutions de renforcement. Ce chapitre offre un examen 

des résultats obtenus par ces études, tout en explorant les approches actuelles pour la 

fortification des structures en maçonnerie à l’aide de FRP, notamment ceux en fibres de carbone 

CFRP. Enfin, il met en évidence les domaines clés qui méritent des recherches approfondies
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afin d’établir une méthodologie de renforcement structurel durable, positionnant les FRP 

comme une alternative efficace aux matériaux de rénovation conventionnels. 

2 Propriétés des Composites FRP 

2.1 Constituants du FRP 

2.1.1 Les fibres 

Les composites FRP sont constitués de deux composants principaux : 

- Un constituant porteur de charge, à savoir les fibres. 

- Et une matrice polymère servant de liant et de protection pour les fibres. 

La matrice facilite le transfert des charges entre les fibres et garantit que les fibres restent 

orientées et stables dans leur direction [84]. En tant que matériaux multiphasés, les composites 

sont généralement anisotropes, présentant des propriétés mécaniques différentes dans les trois 

directions orthogonales. Les propriétés des composites FRP peuvent varier selon les procédés 

de fabrication et de mise en œuvre employés [85].  

Quatre types de fibres de renforcement sont couramment utilisées : les fibres de verre, 

d’aramide, de carbone et les fibres de basalte. Les fibres de basalte issues de roches volcaniques, 

elles offrent une excellente résistance thermique et chimique. Bien que leurs applications soient 

encore récentes, elles montrent un fort potentiel pour remplacer les fibres de carbone, en raison 

de leur coût nettement inférieur. Quelle que soit la fibre utilisée, chaque type existe en 

différentes qualités et présente des propriétés variées. En général, les fibres de carbone ont le 

module d’élasticité le plus élevé, tandis que les fibres de verre présentent le plus faible. Tous 

les types de fibres ont un comportement linéaire élastique en essai mécanique. 

Les propriétés mécaniques et physiques d’un échantillon représentatif de fibres disponibles 

sont présentées dans le tableau 2.1. Il est à noter que le coefficient de dilatation thermique 

négatif des fibres d’aramide et de carbone indique qu’elles se contractent lorsqu’elles sont 

chauffées. 
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Tableau 2. 1  Propriétés typiques des matériaux en fibres de renforcement [86] 

Type de 

fibre 
 

Densité 

(g/cm3) 

Module 

d’élasticité 

(MPa) 

Résistance 

à la 

traction 

(MPa) 

Allongement 

à la rupture 

(%) 

Coef de 

dilatation 

thermique 

(x10-6/C°) 

Basalte 

Verre 

 

Aramide  

 

Carbonne  

 

E-Glass 

S-Glass 

Kevlar 49 

Technora 

T-300 

P-100 

AS-4 

IM-7 

2.69 

2.54 

2.48 

1.45 

1.41 

1.76 

2.14 

1.79 

1.77 

89976.62 

72394.98 

86873.97 
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5.0 

2.8 
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1.65 

1.81 

14.4 

16.18 

9.39 

-6.48 

-19.42 

-1.94 

-4.69 

-0.29 

-2.43 

 

Le CFRP présente la densité la plus faible (1.7 jusqu’à 2.14 g/cm³), grâce à la structure 

graphitique des fibres de carbone, où les couches de graphène (espacement intercouche environ 

0,34 nm) créent un matériau léger et résistant [87]. À l’inverse, le BFRP et le GFRP ont la 

densité la plus élevée 2.69 g/cm³ et 2.4 jusqu’à 2.5 g/cm³ successivement, en raison de la 

composition minérale pour le BFRP et le silice amorphe des fibres E-glass (GFRP) enrichie 

d’oxydes métalliques lourds [88], [89]. L’AFRP montre une densité intermédiaire (1.41 jusqu’à 

1.45 g/cm³) due à sa structure moléculaire, avec des domaines cristallins orientés séparés par 

des zones amorphes.  

La morphologie des fibres influence aussi les performances. Les fibres de CFRP (5 jusqu’à 

10 µm de diamètre) ont une surface lisse favorisant l’adhésion à la matrice [90]. Les fibres 

d’AFRP (comme le Kevlar 49.12 jusqu’à 15 µm) présentent une microstructure peau-cœur, 

avec une peau cristalline et un cœur désordonné [89]. Les fibres de BFRP (9 jusqu’à 13 µm) 

ont une rugosité supérieure à celles de verre, améliorant l’ancrage mécanique [91].   
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Figure 2. 1 Barres en FRP renforcées de verre et de carbone [87] 

(a) (b) 

Figure 2. 2 (a) : Représentation schématique de la structure d'une fibre de carbone. (b) : 

Micrographie MEB d'un assemblage de mèches tissées de longues fibres de verre [90]. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

(a)                                                                           (b) 

Figure 2. 3 Séquences d’empilement des composites : (a) en lin et (b) en lin-basalte [91]. 
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Figure 2. 4 Diagrammes de traction typiques des essais de traction sur basalte et fibres de 

verre. SB : Fibre de basalte courte. CB : Fibre de basalte continue. GF : Fibre de verre [88]. 

Le GFRP perd jusqu’à 50 % de sa résistance en milieu alcalin (pH >13) par dissolution du 

réseau silice [92]. Le CFRP est inerte chimiquement mais sensible à la corrosion galvanique 

avec les métaux. L’AFRP absorbe jusqu’à 6 % d’humidité, réduisant ses performances [90]. 

Les fibres de verre sont disponibles commercialement depuis 1939, avec l’ouverture d’une 

usine de production par Owens Corning. Les composites en fibres de verre (GFRP) ont une 

rigidité relativement faible, une grande élongation, ainsi qu’une résistance et un poids modérés. 

La fibre de verre est de loin la plus utilisée en raison de son faible coût combiné à des 

performances acceptables. Elle se décline en trois types : E-glass, S-glass, et AR-glass 

(résistante aux alcalis). Les GFRP peuvent présenter un problème de fluage-rupture lorsqu’ils 

sont soumis à une charge constante supérieure à 20 % de leur résistance ultime [93]. Toutefois, 

lorsqu’ils sont utilisés de manière passive (par exemple pour enrouler un élément structurel 

déficient afin d’améliorer sa capacité à supporter des charges d’exploitation) le fluage-rupture 

est beaucoup moins probable. 

Les fibres de carbone sont disponibles commercialement depuis 1959. Elles sont durables et 

performantes sous des charges de fatigue ainsi que dans des environnements chauds et humides. 

Les fibres d’aramide, également développées à la fin des années 1950. Elles sont principalement 



Chapitre 02. Comportement des maçonneries renforcées par les composites FRP 

53 

utilisées dans l’aéronautique et le domaine militaire, notamment dans les gilets pare-balles ou 

comme substitut à l’amiante [94]. Contrairement aux fibres de carbone, les fibres d’aramide 

sont sensibles à la chaleur et à l’humidité élevées. 

Théoriquement, les fibres de carbone peuvent atteindre une résistance à la traction de 103 

GPa et un module d’élasticité de 1000 GPa. De telles valeurs supposent une orientation et un 

empilement optimaux de la structure cristalline. Cependant, si les chaînes polymériques se 

replient dans l’état cristallin (un phénomène courant) ni la résistance ni les modules théoriques 

ne peuvent être entièrement atteints. Les composites à base de fibres de carbone sont idéaux 

pour les applications où la résistance, la légèreté et l’excellente tenue à la fatigue sont des 

exigences critiques. Ainsi, les feuilles et bandes de CFRP (composites à fibres de carbone) ont 

été utilisées pour renforcer des structures en béton telles que les poutres, colonnes, dalles, pieux 

et tabliers [85]. 

2.1.2 Matrice 

La matrice la plus couramment utilisée pour les composites structuraux est un polymère 

thermodurcissable. Les polymères polyester, vinylester et époxy sont les matrices polymériques 

les plus utilisées avec des fibres de renforcement haute performance. Ce sont tous des polymères 

thermodurcissables offrant une bonne aptitude au traitement et une bonne résistance chimique. 

Les résines époxy sont plus coûteuses que les polyesters et les vinylesters, mais elles possèdent 

en général de meilleures propriétés mécaniques et une durabilité exceptionnelle. Les polymères 

thermodurcissables, y compris l'époxy, durcissent par réaction chimique, et ce processus de 

durcissement est irréversible [86]. 

2.1.3 Interface 

L'une des fonctions importantes de la matrice est de transférer les contraintes. L’adhérence 

à l’interface entre la fibre et la matrice est cruciale pour le succès des composites avancés. 

Lorsque la matrice se détériore en raison d’une exposition environnementale ou de charges 

mécaniques, l’interface fibre/matrice est souvent affaiblie. La dégradation du GFRP dans l’eau 

chaude est causée par l’absorption d’eau par la résine de la matrice et la dissolution de 

l’interface fibre/matrice [95]. Cette dissolution entraîne un décollement entre les fibres et la 

matrice. 
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3 Réparation, renforcement et modernisation des murs en 

maçonnerie par FRP 

3.1 Motivation 

Les dommages causés par les tremblements de terre et les tassements différentiels ont mis 

en évidence la vulnérabilité potentielle des bâtiments en maçonnerie non renforcée aux charges 

sismiques. Les raisons de la mauvaise performance des structures de maçonnerie lors des 

tremblements de terre sont les suivantes [96] : 

1. Le matériau lui-même est cassant et la dégradation de la résistance due à la répétition des 

charges est sévère. 

2. Poids élevé 

3. Grande rigidité, qui conduit à une grande réponse aux ondes sismiques de courte période 

naturelle. 

4. Grande variabilité de la résistance en fonction de la qualité de la construction. 

5. Mauvaise conception des détails (connexion et support) des murs. 

De nombreux bâtiments porteurs en maçonnerie ont été construits avant le développement 

de procédures de conception rationnelles et sont par conséquent sous-dimensionnés pour les 

tremblements de terre. Par exemple, en Australie, avant le tremblement de terre de Newcastle 

en 1989, la perception de la sismicité était faible et les bâtiments n'étaient pas conçus pour les 

tremblements de terre. Aucune attention particulière n'était accordée à la disposition des 

bâtiments, aux détails, aux charges latérales sur les murs intérieurs ou aux effets potentiels des 

étages mous, tous essentiels à la performance structurelle des bâtiments en maçonnerie en cas 

de tremblement de terre [97]. Ces bâtiments doivent être renforcés. Des recherches antérieures 

ont identifié la nécessité de développer des techniques efficaces pour moderniser (ou renforcer) 

les bâtiments en maçonnerie existants contre les charges sismiques. Une technique de 

renforcement ayant un faible impact sur la fonction et l'apparence du bâtiment est d'une 

importance particulière. Lors d'un tremblement de terre, les murs des étages inférieurs sont 

susceptibles de s'effondrer en cisaillement (dans le plan du mur). 

Les bâtiments en maçonnerie peuvent également nécessiter un renforcement en raison de la 

détérioration des murs de maçonnerie, causée soit par des facteurs environnementaux, soit par 

des événements de charge passés. 
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3.2 Techniques conventionnelles de renforcement/rénovation 

Les techniques conventionnelles de réparation, de renforcement et de rénovation des murs 

de maçonnerie ont été examinées par plusieurs chercheurs [98], [99], [100], [101], [102] et 

comprennent: 

1. Traitement de surface à l'aide de produits tels que le ferrociment, le plâtre renforcé et le 

béton projeté.  

2. Injection de coulis ou d'époxy dans les fissures ou les vides préexistants. 

3. Renforcement externe de la maçonnerie avec des plaques ou des tubes en acier. 

4. Confinement de la maçonnerie avec des colonnes et des poutres d'ancrage en béton armé. 

5. Post-tension de mur à l'aide de tendons en acier. 

6. Ajout d'armatures en acier injectées dans des noyaux forés verticalement à travers 

l'épaisseur moyenne du mur. 

7. Insertion de barres d'acier dans le bord des joints du lit de mortier par un processus connu 

sous le nom de rejointoiement structurel. 

Ces techniques se sont avérées efficaces, mais elles présentent également des inconvénients. 

Bon nombre de ces techniques sont coûteuses, demandent beaucoup de temps et de main-

d'œuvre, réduisent l'espace de construction (lorsque des traitements de surface épais sont 

utilisés), nuisent à l'esthétique d'une structure et peuvent ajouter une masse importante à une 

structure. L'ajout d'une masse importante à une structure peut affecter considérablement sa 

réponse dynamique. La corrosion des armatures en acier est également un problème. 

3.3 Les FRP comme alternative de renforcement/rénovation 

La technique de collage de matériaux polymères renforcés de fibres (FRP) à un mur de 

maçonnerie non renforcé est une alternative de renforcement/rénovation relativement nouvelle. 

Les FRP sont un matériau composite composé de fibres à haute résistance (en tension) noyées 

dans une matrice de résine. Les fibres sont généralement en carbone, en verre ou en aramide et 

la résine est généralement de l'époxy. Les fibres sont très résistantes dans leur direction 

longitudinale, mais faibles dans leur direction latérale. À des fins de renforcement/rénovation, 

les FRP sont produits sous forme de feuilles de tissu, de bandes pultrudées préformées, de 
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tendons (pour la précontrainte ou la post-contrainte) et de barres ou de treillis d'armature [103]. 

Dans les bandes, les tendons et les barres d'armature, les fibres sont alignées dans une direction, 

ce qui confère au composite des propriétés anisotropes (ou directionnelles). Les feuilles peuvent 

être produites avec toutes les fibres alignées dans une direction (uniaxiale), alignées 

orthogonalement (bidirectionnelle) ou aléatoirement. Lorsque les fibres sont alignées 

orthogonalement ou aléatoirement, le composite présente des propriétés orthotropes. Les 

composites FRP courants sont complètement élastiques jusqu'à la rupture. Des tentatives ont 

été faites récemment pour introduire une certaine ductilité dans le matériau composite en 

utilisant une combinaison de fibres à module différent [104]. 

Le renforcement en FRP est conçu pour fournir une résistance à la traction à un mur de 

maçonnerie. Cela augmente la résistance et la ductilité du mur de maçonnerie, ce qui améliore 

à son tour le comportement du mur lors d'un événement de charge extrême. Le renforcement 

en FRP est soit collé extérieurement (EBR) à la surface d'un mur, soit inséré dans des rainures 

découpées dans la surface d'un mur (NSM). Le renforcement en FRP peut également être ancré 

mécaniquement aux extrémités du mur ou dans des supports adjacents. En général, lorsque des 

ancrages mécaniques sont utilisés, le renforcement en FRP est également collé au mur. Dans 

ces cas, l'ancrage mécanique est utilisé pour assurer le transfert de charge entre le FRP et la 

maçonnerie après que le FRP se soit détaché du mur. Dans certains cas, cependant, le 

renforcement en FRP n'est pas collé au mur et n'est fixé au mur que par l'ancrage mécanique 

[105]. 

Les avantages de l'utilisation de FRP pour renforcer/rénover une structure de maçonnerie 

existante inclut le rapport résistance/rigidité/poids élevé des matériaux et une grande durabilité. 

Le poids léger du matériau améliore la manutention sur site, ce qui réduit les coûts de main-

d'œuvre et les interruptions des services existants et des occupants du bâtiment. Le poids léger 

est également avantageux d'un point de vue sismique, car une augmentation de la masse du 

bâtiment augmente les forces sismiques à l'intérieur d'un bâtiment. 

Le principal inconvénient de l'utilisation de FRP pour le renforcement est qu'il présente des 

modes de défaillance fragiles. Les FRP peuvent se rompre par rupture ou, si aucun ancrage 

mécanique n'est fourni, par décollement du matériau renforcé. La force de traction dans le FRP 

est transférée par l'adhésif (généralement de l'époxy) à la maçonnerie par cisaillement. Lorsque 

la résistance au cisaillement de l'adhésif ou de la couche superficielle de brique est dépassée, 

un décollement se produit. Le décollement peut également se produire le long de l'interface 

entre la brique et l'adhésif ou de l'interface entre l'adhésif et le FRP. Les modes de défaillance 



Chapitre 02. Comportement des maçonneries renforcées par les composites FRP 

57 

par rupture et par décollement sont de nature fragile, ce qui peut entraîner un comportement 

non ductile et un effondrement catastrophique. Cependant, comme les murs de maçonnerie sont 

intrinsèquement fragiles au départ, l'ajout d'un renfort en FRP peut non seulement augmenter 

la résistance, mais aussi augmenter la ductilité, même si le FRP peut éventuellement se rompre 

ou se décoller. Les autres inconvénients du FRP comprennent sa résistance limitée au feu (de 

la matrice de résine et/ou de l'adhésif époxy), la sensibilité de certaines résines à la lumière 

directe du soleil et son impact sur l'esthétique d'une structure (par exemple lors du revêtement 

d'un mur avec une feuille de tissu collée à l'extérieur) [103]. 

4 Techniques d'application du FRP 

4.1 Collage externe EBR (Externally Bonded Reinforcement) 

La technique de collage externe des renforts composites (EBR) est la forme d'application la 

plus courante. Dans cette technique, des bandes de FRP pultrudées préformées ou des feuilles 

de tissu de FRP sont collées à la surface extérieure d'un mur, généralement à l'aide d'un adhésif 

époxy à deux composants. 

Avant de coller le renfort en FRP au mur, la surface doit être préparée. En règle générale, la 

surface de la maçonnerie doit d'abord être nettoyée à l'aide d'une combinaison d'abrasion et de 

solvant, puis une couche de remplissage (généralement également de l'époxy) peut devoir être 

appliquée pour produire une surface plane sur laquelle le FRP doit être collé [106]. 

Les feuilles de tissu FRP peuvent être collées de manière externe à la surface d'un mur en 

utilisant deux méthodes. Les feuilles de tissu peuvent d'abord être imprégnées d'une couche 

d'époxy et laissées durcir avant d'être collées au mur. Alternativement, les feuilles de tissu 

peuvent être collées au mur en utilisant la technique de pose humide. Dans la technique de pose 

humide, les tissus sont d'abord pressés dans une couche d'époxy peinte sur la surface du mur, 

puis recouverts d'une autre couche d'époxy. 

Les bandes pultrudées minces sont généralement orientées selon des motifs diagonaux (par 

exemple, figure 2.9a) ou selon des motifs de grille verticaux/horizontaux. Les feuilles de tissu 

peuvent être appliquées sur toute la surface d'un mur ou sous forme de bandes discrètes (par 

exemple, figure 2.9b). 
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Cependant, le décollement du FRP de la maçonnerie se produit par fissuration à travers la 

surface de la maçonnerie et est donc lié à la résistance à la traction de la maçonnerie. Par 

conséquent, plus la maçonnerie est solide, plus la liaison FRP-maçonnerie est solide. 

Les feuilles de FRP collées de manière externe EBR présentent les avantages suivants par 

rapport aux autres techniques d'application : les feuilles larges peuvent fournir une résistance 

aux chevilles sur les joints coulissants et un confinement de la maçonnerie en compression si 

elles sont appliquées des deux côtés du mur. L'avantage d'utiliser des feuilles de FRP collées 

sur toute la surface d'un mur est sa simplicité [106]. Une feuille ancrée dont les fibres sont 

alignées dans les directions orthogonales du mur peut résister aux modes de défaillance par 

glissement, fissuration diagonale et basculement [107]. 

Les plaques et bandes FRP collées à l'extérieur présentent les inconvénients suivants : elles 

ont un impact important sur l'esthétique d'un mur, elles sont très sensibles aux modes de 

défaillance par décollement, elles peuvent se déformer de la surface du mur en compression et 

elles sont exposées (au vandalisme ou au feu). 

4.2 Montage près de la surface NSM (Near Surface Mounted) 

La technique de montage près de la surface (NSM) est une technique de rénovation 

relativement nouvelle et peut être utilisée comme alternative aux feuilles ou bandes de FRP. La 

technique consiste à coller de fines bandes ou barres de FRP dans des rainures découpées dans 

la surface d'un mur de maçonnerie (figure 2.5). Les rainures sont découpées à l'aide d'une scie 

circulaire équipée d'une lame de coupe de brique et des blocs de pierre. Le renfort en FRP est 

ensuite collé dans la rainure à l'aide d'une résine époxy à deux composants. 

 
Figure 2. 5 Illustration de la technique de montage près de la surface NSM (dans un bloc de 

maçonnerie) 

En ce qui concerne les FRP collés à l'extérieur EBR, la force de liaison entre le FRP et la 

maçonnerie est liée à la résistance à la traction du matériau auquel le FRP est collé. Par 

conséquent, la force de liaison de la bande FRP NSM est plus élevée si elle est collée à la brique 
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plutôt qu'au mortier ou au plâtre. La résistance au décollement du FRP NSM est supérieure à la 

résistance au décollement des bandes FRP EB en raison de la surface de liaison accrue et du 

confinement supplémentaire. 

Les rainures peuvent être orientées dans n'importe quelle direction. Certaines applications 

possibles sont présentées dans la figure (2.6). Les schémas présentés dans la figure peuvent 

limiter à la fois les mécanismes de fissuration diagonale et de rupture par glissement. Les bandes 

verticales peuvent être insérées dans des rainures découpées dans des unités de briques 

uniquement (pour une résistance de liaison FRP à maçonnerie élevée, mais un impact visuel 

accru), ou dans des unités de briques alternées et des joints de tête de mortier (pour un impact 

visuel réduit, mais aussi une résistance de liaison réduite). De même, les bandes horizontales 

peuvent être collées dans des rainures découpées dans des unités de briques uniquement, ou 

dans les joints de lit de mortier uniquement (renfort structurellement rejointoyé). 

L'impact esthétique de la technique peut être réduit en collant le FRP dans les joints de 

mortier. Lorsqu'il est collé dans les unités de briques, l'impact esthétique peut être réduit en 

choisissant une couleur époxy proche de la couleur de la brique. Le renfort NSM peut également 

être enterré un peu plus profondément que la surface du mur et un matériau de remplissage 

d'une couleur similaire à celle de la brique peut être collé sur le renfort intégré. 

Les avantages de la technique NSM par rapport à la technique du collement à l'extérieur EB 

comprennent : un impact esthétique réduit, une exposition moindre (au vandalisme ou au feu), 

une résistance au décollement considérablement accrue et une résistance accrue au flambage. 

Un inconvénient possible de la technique est qu'elle nécessite de découper des rainures 

profondes dans la surface de la maçonnerie, ce qui peut provoquer des fissures dans l'épaisseur 

du mur. 

Les coûts associés à la technique NSM sont probablement similaires (ou même 

potentiellement inférieurs) à ceux associés à la technique EB. La technique NSM nécessiterait 

moins de matériau (en raison de la résistance accrue de la liaison), et les efforts et coûts 

d'installation requis pour les deux techniques seraient comparables. 
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(a) Rainures découpées dans la brique (b) Rainures découpées dans le mortier 

Figure 2. 6 Schémas de renforcement NSM possibles 

5 Mécanismes de renforcement des FRP 

Les FRP peuvent être utilisés pour fournir une résistance contre les trois modes de 

défaillance typiques des murs non renforcés : glissement, fissuration diagonale et basculement. 

Les mécanismes de renforcement sont maintenant abordés. 

5.1 Résistance au glissement le long d'un joint à lit simple 

Selon Marshall et Sweeney [107], le glissement le long d'un joint à lit simple est mieux 

résisté en plaçant le renforcement FRP de manière continue verticalement sur l'échantillon. Le 

FRP est aligné de manière à ce qu'aucun plan de défaillance horizontal ne puisse se développer 

sans passer par le renforcement FRP. Le renforcement vertical limite le glissement en 

fournissant une résistance de goujon sur le joint et également en résistant à la dilatation induite 

par le cisaillement. 

La résistance de goujon de bondes FRP bidirectionnelles collées à extérieure sur un joint 

coulissant a été démontrée par Ehsani et al. [108]. Dans leur étude, des feuilles de 114 mm de 

large ont été utilisées. Il est probable que la résistance de goujon du renforcement diminue à 

mesure que la largeur de la feuille diminue. Pour les bandes de FRP de faible largeur, la 

résistance des goujons est généralement considérée comme négligeable [107]. En fait, 

Triantafillou [109] a complètement ignoré la résistance des goujons des plaques de FRP EB 

dans un modèle de conception (Figure 2.7). 
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Figure 2. 7 Mur de maçonnerie renforcé en FRP soumis à un cisaillement dans le plan avec 

une force axiale [109] 

Les FRP traversant un joint coulissant peuvent potentiellement restreindre la séparation des 

fissures (normale à la face de la fissure) nécessaire au glissement. L'ouverture des fissures 

pendant le glissement est connue sous le nom de dilatation. La dilatation se produit parce que 

les surfaces des fissures sont inégales et qu'une surface doit se déplacer vers le haut et par-

dessus l'autre pour faciliter le glissement. Le comportement de dilatation lors du cisaillement 

est courant dans les matériaux cimentaires à friction et a été observé dans les joints de 

maçonnerie [110]. En résistant à la dilatation avec le FRP, la force de frottement le long de 

l'interface de glissement augmente, ce qui augmente à son tour la résistance au glissement par 

frottement (Figure 2.6). Ce mécanisme est lié au comportement de liaison au cisaillement entre 

le FRP et la maçonnerie, lorsque le FRP est chargé en tension (limité par le décollement ou la 

rupture). Il est également lié au comportement de frottement et de dilatation du joint de 

glissement en cisaillement. Ce mécanisme n'est généralement pas pris en compte ou reconnu 

pour les structures de maçonnerie renforcées par FRP. Il s'est cependant avéré être un 

mécanisme de résistance au cisaillement important des armatures longitudinales en FRP EB et 

NSM collées aux poutres et dalles en béton armé [111]. 

 
Figure 2. 8 Mécanisme de renforcement en cas de glissement par cisaillement : le FRP 

résiste à la dilatation et augmente le frottement [111] 
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5.2 Résistance à la fissuration diagonale 

Le renfort qui enjambe la fissure agit en tension pour limiter l'ouverture de la fissure. On 

utilise généralement une armature en FRP horizontale ou diagonale. Notez que le renforcement 

horizontal est efficace pour limiter les fissures diagonales qui se développent dans les deux 

directions (fissuration en X) à la suite de cycles d'inversion de charge latérale dans le plan. En 

revanche, le renforcement diagonal est efficace pour limiter les fissures diagonales qui se 

développent dans une seule direction. Par conséquent, le renforcement diagonal doit être 

appliquée selon un motif de type X (ou similaire) pour résister à la fissuration en X. Comme le 

renfort agit en tension, la contribution du renfort est limitée par la rupture du FRP ou le 

décollement du FRP de la maçonnerie. 

La présence du renfort, qui limite l'ouverture des fissures diagonales, permet aux contraintes 

moyennes dans le mur d'augmenter. Cela conduit au développement de davantage de fissures 

diagonales (généralement parallèles les unes aux autres) et à la formation de contrefiches 

diagonales dans la maçonnerie [112]. Dans cet état fortement fissuré, le mur est censé résister 

au cisaillement par un mécanisme de type ferme (ou mécanisme de tirants et d'attaches), la 

tension étant supportée par le FRP et la compression par les entretoises de maçonnerie [106]. 

À condition que le renforcement soit suffisamment résistant, la contrainte de cisaillement dans 

le mur peut devenir suffisamment élevée pour provoquer l'écrasement des entretoises. 

5.3 Résistance à la rupture par flexion et au basculement 

La rupture par flexion dans le mur est résiliée par un renforcement vertical placé le long des 

bords verticaux du mur. L'efficacité du renforcement est à nouveau limitée par le décollement 

ou la rupture. Pour éviter le basculement, le renforcement vertical est ancré aux coins du mur. 

La capacité d'écrasement au pied ne peut être améliorée que par le confinement [107]. Le 

confinement peut être assuré en collant une feuille de FRP bidirectionnelle sur les deux côtés 

du mur de maçonnerie. Hall et al. [113] ont recommandé de ne pas utiliser de renfort en FRP 

pour empêcher le basculement. L'utilisation de renforts en FRP pour renforcer contre le 

basculement augmenterait la capacité de charge latérale, mais la dissipation d'énergie 

dynamique fournie par l'impact pendant le basculement serait sacrifiée. De plus, le FRP peut se 

rompre par rupture ou décollement. Selon Hall et al. [113], la rupture ou le décollement du FRP 

provoquerait une libération d'énergie soudaine qui pourrait causer une instabilité catastrophique 
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dans le mur. Hall et al. [113] recommandent que des éléments ductiles (tels que l'acier) puissent 

être utilisés pour augmenter la résistance et la ductilité à travers les connexions. 

6 Essais antérieurs de murs renforcés en FRP 

6.1 Renforts collés à l’extérieur (EBR) 

6.1.1 Bandes/feuilles discrètes 

Plusieurs chercheurs ont utilisé des bandes de FRP collées de manière externe pour améliorer 

la résistance au cisaillement dans le plan des murs (ou panneaux) en maçonnerie non renforcés, 

notamment : Tinazzi et Nanni [114], Valluzzi et al. [115] et d’autres. La plupart de ces 

chercheurs ont utilisé des bandes et des feuilles de FRP EB pour renforcer contre les fissures 

diagonales. Ces chercheurs ont aligné les bandes FRP selon des motifs diagonaux, horizontaux, 

verticaux et des motifs de grille orthogonaux. Quelques exemples sont présentés dans la figure 

(2.9). Les résultats de ces tests ont montré que les bandes FRP EB sont efficaces pour limiter 

l'ouverture de fissures diagonales et augmenter la résistance au cisaillement du mur. Les modes 

de défaillance courants de ces essais étaient : le décollement du FRP du mur, la rupture du FRP, 

ou la défaillance de la maçonnerie (à condition que le renfort soit suffisamment solide). Les 

défaillances observées dans la maçonnerie comprenaient : l'écrasement de la maçonnerie 

(généralement au niveau du pied de la maçonnerie) (Marcari et al. [116]), l'écrasement des 

semelles des murs de maçonnerie (Schwegler [117]) ; et la séparation des feuilles de maçonnerie 

dans un mur de maçonnerie à double feuille (Corradi et al. [118]). La défaillance a également 

été causée par une fissuration à l'extérieur du renfort en FRP. 

Dans les essais où un décollement a été observé, le décollement du FRP de la maçonnerie 

s'est produit à travers une fine couche de brique sous le FRP EB (Schwegler [117], Valluzzi et 

al. [115], Marcari et al. [116]). Le décollement a généralement commencé au niveau des 

ouvertures des fissures et s'est propagé, le long des bandes, loin des fissures. Les chercheurs 

ont découvert que les matériaux plus rigides (comme les CFRP) et les matériaux plus épais 

étaient plus susceptibles de se décoller. Lorsque le FRP n'était pas ancré, le décollement 

entraînait généralement une défaillance fragile avec une diminution soudaine de la capacité de 

charge du mur. Dans certains cas, cependant, le décollement était progressif et entraînait une 

perte graduelle de résistance. Dans certains cas, les bandes FRP EB étaient ancrées à la 

maçonnerie ou aux structures de support. Dans ces cas, le décollement du FRP de la maçonnerie 

n'a pas provoqué de défaillance du mur car la charge était toujours transférée par les ancrages 
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d'extrémité (Schwegler [117], Zhao et al. [119]). Dans ces cas, des augmentations significatives 

de la résistance et également de la ductilité ont été obtenues. 

   

(a) (b) (c) 

 

  

(d) (e) (f) 

Figure 2. 9 Schémas de renforcement utilisés par les chercheurs pour prévenir la fissuration 

diagonale : a) Schwegler [117], b) Bondes CFRP Zhao et al. [120], c) Bondes CFRP Zhao et 

al. [120], d) Bondes CFRP Maria et al. [121], e) Bondes CFRP/GFRP Marcari et al.[116], f) 

Bondes CFRP/GFRP Valluzzi et al. [115] 

En collant de manière externe des feuilles de FRP selon un motif diagonal X et Λ aux murs 

de maçonnerie (Figure 2.9b et Figure 2.9c respectivement), Zhao et al. [119] ont amélioré la 

déformation latérale dans le plan des murs de maçonnerie de 135 à 441 % (selon le motif et la 

largeur de la bonde EB utilisée). Ils ont également constaté que la zone à l'intérieur de la courbe 

d'hystérésis (qui reflète la capacité de dissipation d'énergie de l'échantillon) était plus grande 

pour le mur renforcé. L'amélioration de la déformation et de la capacité de dissipation d'énergie 

était le résultat du renforcement FRP qui répartissait les dommages sur tout le mur. Schwegler 

[117] a doublé la ductilité d'un mur de maçonnerie en utilisant des bandes FRP alignées en 

diagonale qui étaient ancrées mécaniquement aux dalles de béton au-dessus et en dessous du 

mur. L'augmentation de la ductilité était le résultat du FRP qui empêchait le mode de défaillance 

par fissuration diagonale fragile, répartissait les dommages sur tout le mur et forçait la 

défaillance à se produire par écrasement dans les ailes du mur de maçonnerie. 
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Un certain nombre de chercheurs ont également étudié l'effet du renforcement unilatéral (ou 

non symétrique). Les effets néfastes du renforcement unilatéral ont été observés par Valluzzi et 

al. [115], qui ont utilisé l'essai de tension/cisaillement en diagonale pour tester les échantillons 

(figure 2.9f), ont observé que lorsque le renforcement en FRP était appliqué sur un seul côté du 

mur, une déformation hors plan importante se produisait. Cette déformation hors plan était 

caractérisée par une flexion autour d'une seule fissure diagonale vers le côté renforcé. Ils ont 

constaté que dans ces cas, le renforcement en FRP fournissait une augmentation insignifiante 

de la résistance par rapport aux échantillons des murs non renforcés. Le déplacement hors plan 

était probablement exagéré par le peu de retenue que ce test fournissait (uniquement aux coins 

supérieur et inférieur). Dans plusieurs autres essais, cependant, où les murs présentaient une 

certaine forme de retenue le long des bords supérieur et inférieur, l'effet du renforcement non 

symétrique n'était pas aussi grave.  

Les plaques FRP collées à extérieure sont également susceptibles de se déformer lorsqu'elles 

sont soumises à une compression le long de leur axe longitudinal. Si le FRP est collé 

uniquement à l'extérieur de la surface d'un mur de maçonnerie, la retenue latérale contre le 

flambage n'est assurée que par la résistance de la liaison (perpendiculaire à la surface du mur). 

Une fois cette résistance de liaison dépassée, le FRP peut flamber et se décoller du mur. Le 

flambage et le décollement des feuilles de FRP en compression affecteraient négativement le 

comportement de la feuille de FRP lorsqu'elle doit agir en tension sous une charge latérale 

sismique inverse. Par exemple, les feuilles diagonales sont comprimées lorsqu'elles sont 

soumises à une charge latérale dans le plan dans une direction, puis elles sont étirées en tension 

lorsque la charge s'inverse. De plus, les feuilles verticales peuvent être comprimées près du pied 

d'un mur lorsqu'elles sont soumises à une charge latérale dans le plan dans une direction. Ces 

feuilles sont ensuite chargées en tension lors de l'inversion de la charge. Le flambage des 

feuilles de FRP EB a été observé dans des essais effectués par Marcari et al. [116]. Dans ces 

essais, les feuilles de FRP ont été collées à la surface du mur de maçonnerie dans une disposition 

de grille en X et orthogonale. Le flambage du FRP dans l'un des essais est illustré à la figure 

(2.10). 
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Figure 2. 10 Flambage d'une bonde FRP EB comprimée [116] 

6.1.2 Bondes de FRP couvrant toute la surface du mur 

D’autres chercheurs ont essayé de renforcer les murs de maçonnerie en collant 

extérieurement des feuilles FRP sur toute la surface du mur : Marshall et Sweeney [107], 

Stratford et al. [106], et ElGawady et al. [122]. Le matériau textile le plus couramment utilisé 

par ces chercheurs est le GFRP. Des feuilles de CFRP ont également été utilisées par Marshall 

et Sweeney [107] et des feuilles de FRP d’aramide (AFRP) ont été utilisées par ElGawady et 

al. [123]. 

Stratford et al. [106] ont augmenté la résistance au glissement des murs de maçonnerie en 

utilisant une feuille de GFRP bidirectionnelle collée à la surface du mur. Dans les murs 

renforcés, ils ont constaté qu'au fur et à mesure que des fissures se développaient dans la 

maçonnerie, la bonde de FRP se décollait de la surface du mur de maçonnerie. La fissuration à 

travers la maçonnerie s'est développée principalement le long des joints de mortier selon un 

motif en diagonale. Le décollement a progressé jusqu'à ce que la feuille soit complètement 

décollée et la charge du FRP a ensuite été transférée à la maçonnerie via les ancrages 

d'extrémité. Le mur renforcé a ensuite transféré la charge de cisaillement dans le plan via un 

mécanisme de treillis : l'action de traction diagonale à travers le GFRP a réagi par une 

compression verticale dans la maçonnerie (figure 2.11). Stratford [106] a noté que la charge 

verticale transportée à travers la maçonnerie est augmentée par l'action de treillis dans la feuille 

GFRP. Cette charge verticale accrue augmente le frottement et donc la résistance au glissement 

le long des joints de mortier. Le renforcement GFRP a augmenté la résistance au cisaillement 

des murs d'environ 65 % (par rapport aux murs non renforcés). 
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ElGawady et al. [123] ont recommandé une couverture complète de la surface sur des 

configurations de type X pour la modernisation des murs pré-endommagés. Ils ont constaté que 

les fissures existantes dans les murs pré-endommagés influençaient les résultats des murs 

modernisés avec des bondes selon un motif de type X. Les fissures existantes n'ont cependant 

pas affecté les résultats du mur modernisé avec du FRP couvrant toute la surface du mur. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 2. 11 Mécanisme de ferme d'une bonde FRP décollée [106] 

6.2 Renforcement monté près de la surface (NSM) 

Marshall et Sweeney [107] ont effectué 53 essais de cisaillement cyclique dans le plan sur 

des murs de maçonnerie à double paroi non renforcés et des murs de maçonnerie en béton à 

paroi simple légèrement renforcés. Sur les 53 murs testés, seuls quatre ont été renforcés avec la 

technique NSM. Sur ces quatre murs, deux ont été renforcés avec des bandes de CFRP NSM, 

d’une épaisseur de 2,3 mm et d’une largeur de 15,2 mm. Les deux autres murs (briques d'argile 

et parpaings) ont été renforcés avec des barres de GFRP NSM d'un diamètre de 6,4 mm. La 

majorité des murs (38 au total, laissant 11 murs non renforcés) ont été renforcés soit avec des 

bandes EB (disposées selon différents motifs) soit avec des bondes EB couvrant toute la surface 

du mur. 

Marshall et Sweeney [107] s'attendaient à ce que le renforcement NSM aligné verticalement 

(bandes et barres) ne soit pas efficace pour empêcher les fissures diagonales. Ils s'attendaient 

également à ce que l'amélioration du glissement des joints de lit soit insignifiante. Ils 

s'attendaient cependant à ce que le renforcement NSM aligné verticalement soit efficace contre 

le basculement. Ils ont donc disposé le renforcement NSM FRP le long des bords verticaux des 
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murs pour empêcher le basculement. Les auteurs ont signalé des augmentations de résistance 

d'environ 20 kN (briques d'argile) et 40 kN (parpaings) lorsque les bandes CFRP ont été 

utilisées. Ils ont signalé aussi une augmentation de résistance d'environ 20 kN (briques d'argile) 

et une diminution de résistance de 10 kN (parpaings) lorsque des barres de GFRP ont été 

utilisées. Comme ces essais faisaient partie d'un programme d'essais plus vaste, les modes de 

défaillance individuels de ces murs n'ont pas été indiqués. Étant donné que le mode de 

défaillance des échantillons non renforcés était soit le basculement, soit la fissuration diagonale, 

il est probable que les murs renforcés FRP NSM se soient brisés par fissuration diagonale. 

Tinazzi et Nanni [114] ont également renforcé les murs avec des barres verticales en GFRP 

NSM. Ils ont constaté que cette méthode de renforcement empêchait le glissement des joints de 

lit et la fissuration diagonale, et augmentait la capacité de charge et la ductilité du mur. 

Contrairement au mur renforcé horizontalement, où les dommages étaient répartis sur tout le 

mur, les dommages étaient localisés avec le développement d'une grande fissure diagonale. La 

rupture de ce mur s'est produite par le décollement du FRP de la maçonnerie à l'interface époxy-

maçonnerie (similaire aux murs renforcés horizontalement), ce qui a permis à la fissure 

diagonale de s'ouvrir. 

Pour un mur soutenu sur les quatre côtés et soumis à une flexion hors plan, la flexion 

verticale du mur est le maillon le plus faible. Il a été démontré que l'utilisation de FRP NSM 

orienté verticalement pour renforcer ces murs augmente considérablement la capacité de flexion 

verticale et donc la capacité ultime du mur [124]. Certains des mécanismes de rupture hors plan 

courants des murs de maçonnerie renforcés en FRP comprennent le glissement des unités de 

maçonnerie, la fissuration par cisaillement en flexion, la rupture en FRP, le décollement en 

FRP, le cisaillement par poinçonnement et l'écrasement de la brique en compression. Parmi les 

mécanismes de décollement, le décollement par fissure intermédiaire régit l'augmentation de la 

capacité de moment et de la ductilité sectionnelle. Pour cette raison, les murs de cette étude ont 

été conçus pour échouer par décollement, car des recherches antérieures [125], [126] indiquent 

que ce mode de rupture est le plus ductile et constitue donc le mécanisme de rupture préféré 

pour les éléments renforcés en FRP. Bien que l'application de bandes FRP NSM semble être 

une technique de modernisation particulièrement viable [99], [100], [127], des recherches 

limitées ont été menées auparavant sur l'application de cette technique de modernisation aux 

structures de maçonnerie. 
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7 Essais de caractérisation de la liaison FRP-maçonnerie 

7.1 Essais d'arrachement (Pullout tests) 

Le comportement en traction des armatures en FRP (qu'il s'agisse de laminés EB, de barres 

ou de bandes NSM) est généralement régi par le comportement de décollement du joint. Pour 

prédire avec précision le comportement d'un mur renforcé/rénové en FRP soumis à des charges 

dans le plan (ou hors plan), le comportement de la liaison FRP-maçonnerie en cisaillement doit 

être déterminé. C'est particulièrement le cas lorsque l'armature en FRP n'est pas ancrée 

mécaniquement au mur ou aux structures de support. 

Le comportement de la liaison est généralement caractérisé expérimentalement à l'aide de 

l'essai de traction (arrachement). L'essai consiste à soumettre le renfort en FRP, qui est collée à 

un prisme de maçonnerie via un résine époxy (généralement) [128], à une force de traction 

directe (figure 2.12). Il en résulte que l'interface FRP-maçonnerie est chargée en cisaillement. 

Dans la figure (2.12b), une retenue latérale est fournie en haut et en bas. La retenue en haut est 

fournie par le frottement d'une plaque appliquant la force de compression. D'autres alternatives 

à l'essai de traction ont également été utilisées par les chercheurs pour déterminer le 

comportement de la liaison. Il s'agit notamment des essais de cisaillement à double 

recouvrement et des essais de poutre modifiés [100], [129]. 

 
 

Figure 2. 12 Test de traction typique (application de bande NSM) [128] 

 

Les informations qui peuvent être recueillies à partir de l'essai de traction comprennent la 

résistance de la liaison, la longueur de liaison critique et la relation liaison-glissement locale de 

l'interface de décollement. Des propriétés telles que la résistance de la liaison et la longueur de 

liaison critique peuvent être utilisées directement dans des modèles analytiques simples pour 
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prédire la résistance des structures renforcées par des FRP. Le comportement de liaison-

glissement local représente le comportement fondamental de l'interface FRP-maçonnerie. Cette 

relation peut être utilisée dans des modèles d'éléments finis pour prédire le comportement d'une 

structure renforcée par FRP. 

Des exemples d'études d'essai de traction [128], [130] sur des assemblages FRP-maçonnerie, 

ont également étudié le comportement de liaison des assemblages FRP NSM -maçonnerie. Dans 

ces études, le renfort FRP a été collé à différents substrats de maçonnerie, notamment : des 

briques d'argile creuses, et les pierres naturelles utilisées pour construire des structures en 

maçonnerie. Les variables étudiées dans ces études comprennent : la préparation de la surface, 

le matériau et la géométrie du renfort FRP, et l'emplacement du FRP par rapport aux joints 

perpendiculaires et aux noyaux de briques. 

En général, la majorité des essais de traction (arrachement) ont été effectués sur des joints 

FRP-béton. Les recherches sur le comportement de liaison entre le FRP et le béton en sont 

maintenant à un stade où des modèles analytiques ont été développés pour prédire les propriétés 

de liaison importantes telles que la résistance de liaison, la longueur de liaison critique et la 

relation liaison-glissement locale [131]. En raison des similitudes matérielles entre le béton et 

la maçonnerie (en particulier la résistance à la traction et la fragilité comparables), les résultats 

des essais de traction sur le FRP collé au béton sont généralement transférables au FRP collé à 

la maçonnerie. En ce qui concerne une liaison FRP NSM, les variables qui affectent le 

comportement de la liaison comprennent : la résistance du béton, la longueur de liaison, les 

dimensions de la section transversale du renfort FRP, les propriétés matérielles du renfort FRP, 

la résistance de l'adhésif, la distance entre le renfort FRP et le bord du béton, et la distance entre 

plusieurs renforts parallèles en FRP [131]. 

Diverses configurations d'essai, présentant différents avantages et inconvénients, ont été 

développées et utilisées pour caractériser le comportement de liaison dans les systèmes de béton 

FRP [132] (Figure 2.13). Dans le cas des systèmes de maçonnerie FRP, en raison de l'absence 

d'une méthode d'essai standard, les mêmes configurations d'essai ont généralement été utilisées. 

Néanmoins, certains efforts ont également été faits pour développer de nouvelles configurations 

d'essai spécifiquement pour les systèmes de maçonnerie FRP afin de répondre aux besoins 

requis pour tester ce matériau. Fedele et Milani [133] ont proposé de nouvelles configurations 

d'essai dans une étude pour étudier la liaison dans les éléments de maçonnerie FRP (Figure 

2.14). 



Chapitre 02. Comportement des maçonneries renforcées par les composites FRP 

71 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 2. 13 Configuration d'essai pour la caractérisation de la liaison FRP-béton [98] 

 

 

Figure 2. 14 Essais de cisaillement utilisés par Fedele et Milani [133] 

Aiello et Leone [98] ont montré que les résultats obtenus à partir de différentes 

configurations d'essai peuvent présenter une variation significative. Par conséquent, la sélection 

d'une configuration d'essai appropriée est d'une importance primordiale pour capturer les 

aspects critiques liés à la mécanique interfaciale, ainsi qu'à l'initiation et à la propagation de la 

défaillance. Une comparaison entre les résultats obtenus à partir de différentes configurations 
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montre que l'essai de cisaillement à double recouvrement (figures 2.13a et 2.13b), fournit des 

valeurs de décollement inférieures par rapport aux essais de cisaillement à simple recouvrement 

(figures 2.13c et 2.13d) [134]. Cela peut s'expliquer par l'asymétrie inévitable de l'échantillon 

due à la fois à l'excentricité de la charge et aux imperfections de surface avant le collage, la 

rupture débutant d'un côté de l'échantillon. Au contraire, les essais de poutre initialement 

proposés pour les plaques FRP collées au béton [135], donnent généralement des valeurs de 

résistance de liaison plus élevées. Dans ce cas en fait, en raison de la déflexion du support en 

béton (poutre) pendant l'application de la charge, la longueur collée en FRP est soumise à un 

état de contrainte de compression orthogonal au plan d'interface, ce qui peut augmenter 

considérablement la résistance de liaison. Pour ces raisons, les configurations de cisaillement à 

simple recouvrement sont considérées comme les configurations les plus fiables pour les études 

de décollement FRP-béton [98]. Un inconvénient bien connu des essais classiques de 

cisaillement simple est que, en raison de la configuration asymétrique, une quantité importante 

d'énergie de déformation est stockée dans l'échantillon pendant le chargement. Par conséquent, 

lorsque le décollement commence, une libération d'énergie remarquable se produit. La 

progression du décollement est alors très fragile et ne peut pas être suivie expérimentalement 

même en effectuant l'essai sous contrôle de déplacement. 

Un problème important dans la caractérisation expérimentale du comportement de liaison 

est la mesure précise des déformations (ou contraintes de cisaillement) développées dans le 

FRP et du glissement du FRP par rapport au substrat. Le développement de la déformation 

pendant les essais de décollement est généralement surveillé à l'aide de jauges de contrainte, 

tandis que les LVDT sont utilisés pour mesurer le glissement du FRP. Il est toutefois important 

de s'assurer que les lectures ne contiennent pas de contributions provenant d'autres sources telles 

que les mouvements du support ou les déformations de l'échantillon. De plus, les mesures 

obtenues avec ces techniques sont discrètes et limitées à l'emplacement de l'instrument. Par 

conséquent, l'utilisation d'une technique de mesure en champ complet, telle que la corrélation 

d'images numériques, semble être utile pour surmonter les problèmes mentionnés et également 

pour mieux comprendre les aspects inconnus du comportement de liaison. Ces méthodes ont 

été largement utilisées pour mesurer les déplacements ou les déformations dans différents 

domaines de la mécanique des solides [136]. Cependant, seules quelques études peuvent être 

trouvées utilisant ces techniques pour étudier le comportement de liaison interfaciale.  

Pour la maçonnerie en briques d'argile, certaines études se sont concentrées sur le 

comportement de liaison entre les matériaux composites et les nouvelles briques d'argile [137]. 
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Parallèlement, d'autres chercheurs se sont concentrés sur ce problème lorsque de vieilles briques 

sont utilisées [138], [139]. Briccoli Bati et al. [140] ont effectué des tests de liaison sur 222 

échantillons de briques renforcées en FRP constituées de nouvelles briques d'argile. Différentes 

longueurs de liaison et largeurs de FRP ont été prises en compte dans les configurations des 

échantillons. Les résultats ont montré une dépendance claire de la longueur de liaison et de la 

largeur du FRP ainsi que de la configuration de l'essai. Des informations précieuses sur les 

modes de rupture et les forces de décollement ont été obtenues et rapportées. Une comparaison 

entre le comportement de liaison des briques d'argile anciennes et nouvelles a été effectuée par 

Grande et al. [141].  

Des renforcements en FRP sur le calcaire, le grès, le granit et d'autres matériaux couramment 

utilisés dans la maçonnerie historique. Des études telles que celles d'Aiello et al. [142] et de 

Mazzotti et al. [102] ont exploré les mécanismes d'adhésion et les modes de rupture associés 

aux interfaces FRP-pierre naturelle, mettant en évidence l'influence des techniques de 

préparation de surface et des types d'adhésifs. Leurs résultats ont démontré que le rugosage de 

la surface pouvaient améliorer significativement la performance d'adhérence, Ainsi que Les 

dommages causés par les surcharges appliquées lors de la phase de préfissuration avant 

renforcement n'ont pas réduit les propriétés mécaniques des échantillons confinées en FRP. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 2. 15 Dispositif utilisé par Aiello et al [142] 

 

 

 

 

Figure 2. 16 Résultats des essais de Mazzotti et al [102] 
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En outre, des études menées par Marianovella Leone et al. [143] ont réalisé des essais de 

cisaillement et de traction pour évaluer la résistance de l’adhésion et les mécanismes de rupture 

de différentes configurations de FRP sur des blocs de maçonnerie en pierre naturelle. 

 

Figure 2. 17 Mode de défaillance pour les échantillons de pierre.[143] 

7.2 Triplets et assemblages en maçonnerie renforcés par des FRP 

Outre l'essai de traction, d'autres essais sur des assemblages de maçonnerie renforcés en FRP 

ont été utilisés pour caractériser le comportement composite entre le FRP et la maçonnerie. 

Ehsani et al. [108] ont étudié la contribution de feuilles de FRP EB à la résistance au 

cisaillement à travers un joint coulissant. Ils ont effectué trente-sept (37) essais de cisaillement 

direct sur des échantillons triplets renforcés par des renforts GFRP bidirectionnelles (figure 

2.18). Ils ont fait varier la résistance, la longueur de liaison et l'orientation des fibres. La 

résistance du renfort FRP a été modifiée en utilisant différents matériaux en FRP avec 

différentes densités de fibres de verre. Les fibres étaient orientées à 0/90 degrés ou 45/135 

degrés, par rapport à la direction de chargement. Un morceau de contreplaqué lubrifié a été 

placé entre les briques (au lieu de coller les briques ensemble avec du mortier) pour simuler un 

joint sans frottement. De plus, aucune précompression n'a été appliquée aux échantillons 

triplets, et par conséquent la résistance au cisaillement du joint n'a été fournie que par le stratifié 

GFRP. 

Ehsani et al. [108] ont observé deux modes de défaillance : la défaillance par cisaillement 

(du GFRP) le long du joint de lit et/ou le décollement du stratifié GFRP dans la région de brique 

centrale des bords du tissu. Ces modes de défaillance étaient influencés par la résistance et la 

longueur collée des feuilles GFRP. Pour les GFRP résistantes, le décollement se produisait 

généralement, tandis que pour les GFRP faibles, une défaillance par cisaillement se produisait. 

Les renforts GFRP faibles avec une longueur collée courte se sont brisées par une combinaison 

de cisaillement et de décollement. 
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Figure 2. 18 Éprouvette d’essai en triplet renforcée avec des FRP [108] 

Hamid et al. [144] ont mené une série de tests pour étudier le comportement dans le plan 

d'assemblages de murs renforcés avec des stratifiés FRP. Les assemblages ont été testés dans 

différentes conditions de contrainte présentes dans les murs de maçonnerie en cisaillement et 

en remplissage. Les tests comprenaient des prismes chargés en compression, avec différentes 

orientations de joint de lit (compression sur/hors axe), des spécimens de tension diagonale et 

des spécimens chargés sous cisaillement de joint (figure 2.19). Les assemblages de murs de 

maçonnerie ont été construits à l'aide de blocs de béton creux à couche de parement. Les 

assemblages ont été renforcés des deux côtés avec des feuilles de GFRP collées à extérieure, 

couvrant toute la surface. 

 

 

 

 

 

 

 
 

Figure 2. 19 Assemblages testés par Hamid et al. [144] 

Hamid et al. [144] ont constaté que le comportement des assemblages de maçonnerie qui se 

sont rompus par glissement de cisaillement (spécimens testés en cisaillement direct, en tension 

diagonale et en compression hors axe de 30 degrés/45 degrés) était significativement amélioré 

avec le renforcement FRP. Au lieu d'un glissement par cisaillement fragile, les spécimens 

renforcés ont échoué par écrasement ou par fendillement de l'âme des unités de maçonnerie (ce 

qui était un mode de défaillance plus ductile). La plus grande augmentation de résistance a été 

celle des assemblages de cisaillement direct des joints. La résistance moyenne au cisaillement 

des joints de ces spécimens renforcés était huit fois supérieure à celle des spécimens non 
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renforcés. Pour les spécimens testés en tension diagonale, une augmentation de résistance de 

4,6 fois par rapport au cas non renforcé a été signalée. Les assemblages qui ont échoué en 

compression ont été les moins améliorés en termes de résistance avec les stratifiés FRP. Les 

stratifiés FRP ont cependant assuré la stabilité des coques des unités de maçonnerie après le 

fendillement des âmes. 

8 Conclusion  

Les polymères renforcés de fibres (FRP) représentent une avancée majeure dans le domaine 

de la réparation et du renforcement des structures en maçonnerie, offrant une alternative 

efficace aux méthodes traditionnelles souvent limitées par leur coût, leur complexité et leur 

impact sur la durabilité. Les FRP se sont imposés comme une solution polyvalente et 

performante grâce à leurs propriétés exceptionnelles : légèreté, haute résistance mécanique, 

durabilité, et capacité à s'adapter à diverses géométries structurelles. 

Les techniques de mise en œuvre des FRP, telles que le renforcement par collage externe 

(EBR) et le montage près de la surface (NSM), ont démontré leur capacité à améliorer 

significativement la résistance, la ductilité et la durabilité des structures en maçonnerie. Ces 

approches permettent de limiter les modes de défaillance critiques, tels que le décollement ou 

la rupture, et augmentent la résistance aux efforts de cisaillement, à la flexion et au glissement 

des structures. De plus, les systèmes de FRP contribuent à une meilleure distribution des 

charges, minimisent les déformations et augmentent la capacité des structures à dissiper 

l'énergie lors d'événements sismiques ou d'autres sollicitations extrêmes. 

Toutefois, bien que prometteurs, les systèmes FRP présentent des défis et des limites. Le 

comportement fragile des matériaux en cas de rupture, leur sensibilité aux facteurs 

environnementaux (humidité, température), et l'impact esthétique de certaines applications 

soulignent la nécessité d'un développement continu. En particulier, l'amélioration de la liaison 

entre les FRP et les substrats de maçonnerie reste une priorité pour accroître leur efficacité et 

prévenir les décollements prématurés. L'intégration de systèmes d'ancrage mécaniques et le 

développement de matrices polymères plus résistantes aux conditions environnementales sont 

des pistes de recherche essentielles. 

D'un point de vue pratique, les FRP offrent également des avantages notables en termes de 

mise en œuvre. Leur légèreté réduit les coûts de transport et de main-d'œuvre, tout en 
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minimisant les interruptions des activités dans les bâtiments existants. Ces qualités, combinées 

à leur faible impact sur la masse structurelle, en font une solution particulièrement avantageuse 

dans les zones à forte sismicité, où la réduction de la masse est cruciale pour limiter les forces 

d'inertie. 

En outre, le potentiel des FRP pour une utilisation durable s'étend bien au-delà de la 

maçonnerie. Leur application dans d'autres types de structures, comme le béton armé ou les 

infrastructures en acier, témoigne de leur polyvalence et ouvre la voie à une intégration 

généralisée dans les pratiques de construction et de réhabilitation. 

En conclusion, les FRP ne se contentent pas de répondre aux exigences croissantes en 

matière de sécurité structurelle et de conservation du patrimoine bâti, mais incarnent également 

une approche visionnaire dans le domaine du génie civil. En dépit des défis techniques et 

environnementaux qui subsistent, ils offrent une opportunité unique de conjuguer innovation 

technologique, durabilité et respect des contraintes économiques et esthétiques. Leurs 

nombreuses possibilités d'application et leurs performances remarquables en font un élément 

clé des stratégies futures pour moderniser, préserver et sécuriser les structures historiques et 

modernes. 
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Chapitre 03. Analyse expérimentale du 

comportement liaison-glissement entre les 

composites CFRP et les blocs en pierre naturelle. 

1 Introduction  
La construction avec de la maçonnerie en pierre naturelle remonte à l'aube de la 

civilisation humaine, dépeignant un voyage captivant à travers le temps. De la rudimentaire 

mais ingénieuse manipulation des roches par nos ancêtres préhistoriques jusqu'à l'élaboration 

de chefs-d'œuvre architecturaux monumentaux, la maçonnerie de pierre incarne l'évolution de 

l'ingéniosité et du savoir-faire humain [145]. À travers les âges, différentes civilisations ont 

façonné leur identité architecturale en utilisant la maçonnerie de pierre. Les Grecs anciens ont 

créé des temples majestueux aux colonnes imposantes, tandis que les Romains ont perfectionné 

l'art de l'arc, de la voûte et du dôme en pierre pour ériger des amphithéâtres et des monuments 

durables. Aujourd'hui, la maçonnerie de pierre continue d'être admirée pour sa durabilité, son 

esthétique intemporelle et son lien avec notre patrimoine culturel. Que ce soit dans la 

préservation des monuments historiques ou dans la création de nouvelles structures inspirantes 

[146], [147]. 

Les structures en maçonnerie, bien qu'elles témoignent de la richesse culturelle et 

historique, sont souvent vulnérables aux forces environnementales, au vieillissement naturel et 

aux charges sismiques, elles présentent souvent des caractéristiques uniques et esthétiques et 

leur renforcement repose sur la nécessité de préserver ces structures historiques et patrimoniales 

[148], [149]. Le renforcement des structures par des polymères renforcés de fibres (FRP - Fiber-

Reinforced Polymers) offre des solutions efficaces tout en préservant l'intégrité architecturale 

et patrimoniale [150],[151], Les caractéristiques physiques et mécaniques exceptionnelles de 

ces matériaux de haute performance les rendent hautement attrayants pour une vaste gamme 

d'applications structurales dans le domaine du génie civil [152], c’est pour cette raison, 

beaucoup de recherches, à travers le monde entier, sont établies afin d’évaluer la performance 

d’ajout des FRP aux bétons ou à la maçonnerie. En utilisant les techniques de rénovation près 

de la surface NSM et/ou le collement à l’extérieur EB, ces recherches se sont concentré sur les
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tests d'adhérence qui ont pour but de donner une évaluation de la force de liaison entre les 

éléments en FRP et la résine époxy, ainsi qu'entre la résine époxy et le béton ou le substrat de 

la maçonnerie [151]. 

Par ailleurs, plusieurs chercheurs se sont penchés sur des études portant sur le 

comportement d'adhérence entre les matériaux composites renforcés de fibres (FRP) et le béton 

à travers la réalisation des essais de cisaillement [129], [131], [153], [154], [155] ou de flexion 

[100], [156]. Les liaisons FRP-béton ont largement abordé par les chercheurs, où ils ont trouvé 

que la force d'adhérence dépend de la résistance du béton et du rapport de largeur [129], ainsi 

que les composites de forme plat ont une meilleur performance par rapport au jonc [99], [127], 

[157]. Un modèle d’échantillon en béton été développé en 2002 par Laura De Lorenzis et al 

[150] sous forme de U pour l'étude de l'adhérence entre les armatures NSM FRP et le béton, 

afin de minimiser les effets indésirables sur les tests tels que l’excentricité et la perte du temps 

pendant la préparation des spécimens, dans ce cadre, une méthode de conception fondée sur la 

philosophie de l'état limite a été suggérée pour évaluer la longueur d'ancrage des barres NSM, 

accompagnée d'une illustration concrète de ce processus de conception. 

En outre, le mode de préparation de la surface des bondes peut également influencer tant 

l'adhérence que l'énergie de rupture [155]. Indépendamment de la méthode de traitement 

utilisée, que ce soit le bouchardage, le sablage ou d'autres techniques, la préparation de la 

surface de liaison a un impact significatif sur l'uniformité de la rugosité le long de la surface, 

ce qui accroît la stabilité des résultats lors des essais EB [158].  

L’utilisation des FRP pour le renforcement des éléments de maçonnerie était le premier 

fois en 1993 par Ehsani et al [159]. Bien que la littérature technique contienne plusieurs études 

expérimentales et théoriques portant sur l'évaluation de l'interaction entre des éléments de béton 

et divers types de FRP, moins d'efforts ont été déployés pour étudier la liaison entre les éléments 

de maçonnerie (notamment la maçonnerie de pierre naturelle) et les renforts composites. 

L’insertion des FRP manifeste une nette augmentation tant dans la capacité de flexion et/ou 

cisaillement que dans la ductilité des maçonneries [160], [161], il a été prouvé que l'utilisation 

de systèmes FRP pour le renforcement des murs en flexion entraîne une augmentation 

significative de la capacité de flexion, pouvant aller jusqu'à 14 fois celle des murs non renforcés 

[162]. Les structures en maçonnerie sont souvent vulnérables aux séismes en raison de leur 

manque d'élasticité, les FRP peuvent être utilisés pour améliorer la capacité sismique des 

structures en conférant une plus grande ductilité, augmentation de la résistance à la torsion des 

joints d'assise et une meilleure capacité d'absorption d'énergie [124]. 
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Alors que les murs en maçonnerie de pierre peuvent être améliorés en termes de rigidité 

des parois, résistance latérale et de capacité de déplacement grâce à l'ajout d'un revêtement 

polymère sur leur surface, ces murs renforcés montrent une résistance jusqu’à quatre fois 

supérieure à celle des murs non renforcés [163]. La liaison entre les FRP et le substrat de 

maçonnerie (pierre naturelle, briques en terre cuite, parpaings creux, etc.), revêt une importance 

particulière, car le délaminage pourrait émerger en tant que mode de défaillance prédominante 

[164], la fragilité associée à la rupture par délaminage limite l'exploitation optimale des 

performances du FRP. Par conséquent, l'interaction au niveau des interfaces FRP-maçonnerie 

a fait l'objet d'une recherche approfondie pour dégager des solutions potentielles et 

performantes.  

Cette partie présente une étude expérimentale qui explore l’interaction complexe entre la 

pierre naturelle et les composites en fibres de carbone (CFRP) à travers des essais d’adhérence 

menés par traction. Deux méthodes de renforcement ont été évaluées : la technique de 

rénovation près de la surface (NSM) et le collage externe (EBR), appliquées à deux types de 

pierre naturelle. L’objectif principal est de mieux comprendre l’adhérence et la déformation 

entre les CFRP et la maçonnerie (la pierre naturelle), en tenant compte de divers paramètres 

tels que les propriétés des matériaux, les caractéristiques géométriques et les méthodes de mise 

en œuvre. Les résultats ont mis en évidence l’efficacité des techniques NSM et EBR pour le 

renforcement des constructions en maçonnerie de pierre, soulignant que la résistance à 

l’arrachement dépend de celle de la pierre. En particulier, la technique NSM n’a pas entraîné 

de décollement total à l’interface résine-pierre, en raison de la forte adhérence générée par la 

résistance intrinsèque du substrat. 

2 Configuration du test  

Des études antérieures ont utilisé des configurations d’essais simples et non complexes 

donnant des résultats avec succès pour tester la force de liaison entre le CFRP et le béton ou la 

maçonnerie. La figure (3.1) illustre le dispositif expérimental adoptée dans notre travail, il est 

constitué de deux plaques en acier raccordées par quatre boulons, dont la plaque supérieure est 

trouée dans son centre pour faire passer le renfort à travers le trou, et la plaque inferieure soudée 

avec une autre petite plaque pour pouvoir fixer le dispositif dans les mâchoires de la machine 

d’essai.  
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Figure 3. 1 Dispositif de l’essai 

3 Matériaux  

3.1 Propriétés des matériaux 

Dans cette étude expérimentale, on a utilisé deux types de pierre, notées A et B. la pierre 

A était de la zone de Chouf Lekdad (elle se situe au bord de la ville de Sétif-Algérie), et la pierre 

de type B nous l'avons amené de certains vieux bâtiments endommagés du centre-ville de Sétif 

(Algérie). 

 (a)  (b) 
Figure 3. 2 La pierre de la zone Chouf Lekdad : (a) image du site, (b) les blocs après l'arrivé 

au laboratoire 



Chapitre 03. Analyse expérimentale du comportement liaison-glissement entre les composites 

CFRP et les unités de maçonnerie en pierre naturelle                                                                   

82 

 A (x200)  B (x200) 

 A (x100)  B (x100) 

Figure 3. 3 Vues microscopiques des pierres A et B 

Les vues présentées sont réalisées au niveau de l’institut d’optique et mécanique de 

précision de l’université de Sétif 1, prises pour les échantillons de pierre de type A et B à l’aide 

d’un microscope électronique Oxion, EUROMEX. Lorsqu'on observe les sections 

microscopiques, les deux échantillons présentent une roche sédimentaire, plusieurs 

caractéristiques distinctives se manifestent dans les deux sections. La matrice des deux roches 

présente une teinte principalement grise, avec des variations de nuances allant du clair au foncé. 

Cette matrice est composée de cristaux de calcite et de dolomite, deux minéraux carbonatés, 

qui confèrent aux roches une texture granulaire et cristalline, ces cristaux diffèrent en termes 

de proportion de l'échantillon (A) à l'échantillon (B). 

Les cristaux de calcite se présentent sous différentes formes et tailles, allant de petits 

cristaux individuels à des agrégats de cristaux plus grands. Ils affichent une disposition 

intercalée avec les cristaux de dolomite, créant ainsi une mosaïque de couleurs grises, blanches 

et parfois légèrement jaunâtres. La dolomite peut former des cristaux distincts ou être présente 

sous forme de substitutions partielles de la calcite. En examinant de plus près la matrice, on 

peut identifier des zones où des minéraux contenant du fer, tels que la limonite ou la goethite, 

se sont déposés. Ces minéraux ferreux apparaissent sous forme de petites taches brunâtres ou 

rouille dispersées dans la matrice. Leur présence ajoute des accents de couleur et de texture à 

la roche, contrastant avec les tons de gris des minéraux carbonatés. 
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Dans l'ensemble, ces deux échantillons sont des roches sédimentaires présentes une 

combinaison complexe de cristaux de calcite, de dolomite, et de minéraux ferreux de différentes 

proportions. Cette composition variée reflète les processus géologiques qui ont façonné les deux 

roches au cours de leur évolution. 

Pour déterminer les caractéristiques mécaniques de nos échantillons, on a réalisé des tests 

de caractérisation, tous les essais de compression et de traction par flexion ont été effectués 

conformément à la norme NF EN 12390 [165] au sein de laboratoire des travaux publics de 

l’est LTPE situé dans la zone industrielle de la ville de Sétif-Algérie (voir figures 3.4 et 3.5), 

nous précisons que nous avons pris les mêmes échantillons qui ont été soumis à des tests de 

traction par flexion, et nous avons effectué sur eux des tests de compression simple.  

 

 

(a) 

(b) (c) 

Figure 3. 5 Tests sur les spécimens de pierre : (a) et (b) essai de traction par flexion , (c) essai 

de compression simple 

 

Figure 3. 4 Spécimens soumis aux tests de traction par flexion et aux compression simple 
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Les essais effectués nous a permis de déterminer la résistance à la traction par flexion fmt, 

en appliquant lentement une charge concentrée au milieu des éprouvettes prismatique 

(40x40x160) mm, d’autres essais de compression ont été effectués sur des prismes de pierre 

taillée pour déterminer la résistance maximale à la compression fm des deux types de pierre, à 

partir l’essai de compression on a déduit le module d’élasticité Em. 

Le tableau (3.1) illustre les valeurs moyennes de la résistance à la compression fm, la 

résistance à la traction par flexion fmt, et le module d’élasticité Em. Tandis que le tableau (3.2) 

montre les caractéristiques du matériau FRP fournies par le fabricant. 

Tableau 3. 1 Propriétés des pierres 

Unité de pierre fmt (MPa) fm (MPa) Em (MPa) 

A 37.79 145.61 29121.33 

B 62.16 172.46 34492.00 

 

Tableau 3. 2 Données fournies par le fabricant de matériaux 

Matériau Epaisseur (mm) E (GPa) εrup (%) 

CFRP plat 1.2 170 >1.80 

TFC 0.129 225* 1.56 

Résine -  
3800 (flexion) 

4500 (traction) 
0.9 

 

E : Le module d’élasticité 

εrup : Allongement à la Rupture en Traction 

* Une couche de tissu, minimum 27 échantillons par série de tests. 

3.2 Éprouvettes d’essai de traction 

Les principaux paramètres expérimentaux pour les tests de traction qui varient dans le cas 

de notre travail : 

- Type de la roche (A et B) 

- Type du renfort (CFRP plat et tissu de fibre de carbone (TFC)) 

- La géométrie et la taille de l’engravure (bp, tp et Lb illustrées sur la figure 3.4 (a) et (b)) 

- La technique du renforcement (NSM et EBR) 
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Dans cette étude, on a fait des tests de traction en utilisant des bandes de carbone (CFRP) 

plat et tissus collés à l’extérieur (EB) et près de la surface (NSM) sur des échantillons de pierres 

afin de permettre la comparaison des résultats des tests. En revanche, le matériau TFC a été 

utilisé dans les tests de traction uniquement avec la technique (EB) en raison de la difficulté 

technique qui empêche l’utilisation du TFC dans la technique (NSM). De plus, tous les techniques 

et types de renforts sont utilisés dans le cas des pierres de type A et B afin de comparer l’effet 

de collage. 

La première étape était de collecter un nombre suffisant de blocs de pierre de deux zones 

différentes, la première était la zone de Chouf Lekdad (elle se situe au bord de la ville de Sétif-

Algérie), et la deuxième, Un des vieux bâtiments démolis du centre-ville de Sétif. Après 

l’arrivée de ces blocs au laboratoire on a passé au sciage des échantillons de telle manière qu’on 

peut les utiliser dans des essais d’arrachement, on a fait sur les éprouvettes destinées à la 

technique NSM des engravures de 10 mm de largeur et 15 mm de profondeur. Après laisser les 

éprouvettes sécher et reposer, la deuxième étape était de préparer et poncer la surface de la 

pierre en contact avec la résine de collage, pour éviter toutes les impuretés et la poussière en 

surface.  

L’étape du collage consistait à préparer des bondes de 10 mm de largeur et 400 mm de 

longueur de CFRP plat et TFC (voir figure 3.6), et de les coller sur les échantillons de pierres 

avec précision en utilisant une résine époxydique (Sikadur -330). Dans le cas du collement à 

l'extérieur EB, des petites plaquettes de caoutchouc plat ont été fixées avec de silicone sous 

forme de U pour maintenir les bondes de CFRP plat et TFC dans la bonne position, tandis que 

dans la technique NSM, des barrières en silicone ont été faites dans les deux extrémités de la 

longueur de liaison. Les longueurs de liaison Lb pour les deux techniques (NSM et EBR) ont 

été estimé une fois, deux et trois fois la largeur des bandes bp du FRP plat et le tissu (1, 2 et 

3•bp), c’est-à-dire 10, 20 et 30 mm.  

                       (a)                                                                   (b) 

Figure 3. 6 Configuration des spécimens : (a) EBR, (b) NSM 
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Après sept jours de la date du collage (durée de durcissement de la résine), on a fait la 

première série d'essais en utilisant les deux types de pierres (A et B) collées à l’extérieur EB, 

c’est-à-dire, EB plat(A), EB plat (B), EB TFC (A) et EB TFC (B), la deuxième série consistait 

aux essais NSM du FRP plat, c’est-à-dire, NSM (A) et NSM (B), le nombre total des essais 

effectués dans les deux séries est estimé à vingt-huit (28) essais, les tableaux (3.3) et (3.4) 

résument les résultats de ces tests. Pour le déroulement des essais, on a utilisé un dispositif 

préparé spécialement pour bien manipuler nos échantillons aux essais de traction (figure 3.1).  

En utilisant les deux séries d'essais, on a étudié l’influence du type de la roche sur la force 

de liaison, et l’effet du type de renfort par rapport à la résine, c’est-à-dire qu’on a contrôlé le 

comportement d’adhérence aux interfaces renfort-résine et résine-pierre, n’oublions pas aussi 

l’influence de la longueur de liaison Lb.  

4 Résultats expérimentaux 

Tous les essais de tractions ont été effectués au laboratoire d’optique et mécanique de 

précision de l’université Ferhat Abbes de Sétif 1 (Algérie), à l’aide d’une machine d’essai 

Zwick Roell Z050 . Pour les essais dans lesquelles nous l'avons utilisé le CFRP plat (EB et 

NSM), on a appliqué une vitesse de charge de 1 mm/min, tandis que pour le cas du collement 

à l’extérieur EBR utilisant le TFC, la vitesse de la charge appliquée était 3 mm/min. Pour éviter 

le glissement entre les mâchoires de la machine et le renfort, on a fixé des petites plaquettes en 

acier à l'extrémité libre des renforts. 
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Tableau 3. 3 Tableau récapitulatif des résultats obtenus en utilisant la technique EBR 

N Séries Spécimen 
tp 

(mm) 

bp 

(mm) 

Lb 

(mm) Pmax (N) Mode de défaillance εmax (mm) 

1 EB plat(A) A.P.EB.1.1 1,2 10 10 924,66 
Décollement complet à l'interface pierre-résine 

(DC P-R) 0,66 

2  A.P.EB.2.2   20 2788,58 
Décollement complet à l'interface pierre-résine 

(DC P-R) 2,28 

3  A.P.EB.3.1   30 3570,35 
Décollement complet à l'interface pierre-résine 

(DC P-R) 4,3 

4  A.P.EB.3.2   30 3278,46 
Décollement complet à l'interface pierre-résine 

(DC P-R) 2,31 

5 EB plat (B) B.P.EB.1.2 
    

10 895,17 
Décollement complet à l'interface pierre-résine 

(DC P-R) 0,75 

6 
 

B.P.EB.2.1   20 3335,60 
Décollement doublé pierre-résine et résine-renfort 

en même temps (DD P-R, R-R). 2,88 

7  B.P.EB.3.1   30 5028,14 
Décollement complet à l'interface pierre-résine 

(DC P-R) 4,09 

8  B.P.EB.3.2   30 5567,75 
Décollement complet à l'interface pierre-résine 

(DC P-R) 4,33 

9 EB TFC (A) A.T.EB.1.1 0,129  10 988,32 
Rupture du renfort (R R) 

3,52 

10  A.T.EB.1.2   10 741,40 

Décollement doublé pierre-résine et résine-renfort 

en même temps en plus de la rupture du renfort 

(DD P-R, R-R) 
3,14 

11  A.T.EB.2.1   20 1028,79 
Rupture du renfort (R R) 

2,36 

12  A.T.EB.3.1   30 1320,45 
Rupture du renfort (R R) 

4,36 

13  A.T.EB.3.2   30 1257,47 
Rupture du renfort (R R) 

4,4 
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14 EB TFC (B) B.T.EB.1.1   10 792,68 
Décollement complet à l'interface pierre-résine 

(DC P-R) 2,45 

15  B.T.EB.1.2   10 724,22 

Décollement doublé pierre-résine et résine-renfort 

en même temps en plus de la rupture du renfort 

(DD P-R, R-R) 
2,44 

16  B.T.EB.2.2   20 1092,68 
Rupture du renfort (R R) 

3,46 

17  B.T.EB.3.2   30 1224,37 
Rupture du renfort (R R) 

4,11 

 

Tableau 3. 4 Tableau récapitulatif des résultats obtenus en utilisant la technique NSM 

N Séries Spécimen 
tp 

(mm) 

bp 

(mm) 

Largeur 

de la 

rainure 

(mm) 

Profondeur de 

la rainure 

(mm) 

Lb 

(mm) 
Pmax (N) 

Mode de 

défaillance 

εmax 

(mm) 

1 NSM plat(A) A.P.NSM.1.1 1,2 10 10 15 10 7970,40 

Glissement 

complet du 

renfort (GCR) 
5,01 

2  A.P.NSM.1.2   

  

10 6580,47 

Glissement 

complet du 

renfort (GCR) 
4,4 

3  A.P.NSM.2.1   

  

20 8139,21 

Glissement 

complet du 

renfort (GCR) 
4,45 

4  A.P.NSM.2.2   

  

20 8179,94 

Glissement 

complet du 

renfort (GCR) 
4,99 

5 

 

A.P.NSM.3.1   

  

30 8752,98 

Glissement 

complet du 

renfort (GCR) 
6,22 
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6  A.P.NSM.3.2   

  

30 10398,24 

Glissement 

complet du 

renfort (GCR) 
8,14 

7 NSM plat (B) B.P.NSM.1.1   

  

10 3557,97 

Décollement 

doublé pierre-

résine et résine-

renfort en même 

temps (DD P-R, 

R-R) 

2,53 

8  B.P.NSM.2.1   

  

20 6579,72 

Glissement 

complet du 

renfort (GCR) 
3,83 

9  B.P.NSM.2.2   

  

20 6119,04 

Glissement 

complet du 

renfort (GCR) 
5,02 

10 
 

B.P.NSM.3.1   

  
30 18113,77 

Rupture du 

renfort (R R) 16,4 

11  B.P.NSM.3.2   

  

30 15805,55 
Glissement 

complet du 

renfort (GCR) 
10,79 



Chapitre 03. Analyse expérimentale du comportement liaison-glissement entre les composites 

CFRP et les unités de maçonnerie en pierre naturelle                                                                   

90 

 

 A.P.EB.3.2  B.P.EB.3.1 
F

o
rc

e 
en

 (
N

) 

Déplacement (mm) 
F

o
rc

e 
en

 (
N

) 
Déplacement (mm) 

 

 A.T.EB.3.1  B.T.EB.1.1 

F
o
rc

e 
en

 (
N

) 

Déplacement (mm) 

F
o
rc

e 
en

 (
N

) 

Déplacement (mm) 

 

 

 

 

 

 

 

 

0 2 4 6 8 10

0

1000

2000

3000

Déplacement en mm

F
o

rc
e
 e

n
 N

0 2 4 6 8 10

0

1000

2000

3000

4000

5000

Déplacement en mm

F
o

rc
e
 e

n
 N

0 2 4 6 8 10

0

200

400

600

800

1000

1200

Déplacement en mm

F
o

rc
e
 e

n
 N

0 2 4 6 8 10

0

200

400

600

800

Déplacement en mm

F
o

rc
e
 e

n
 N



Chapitre 03. Analyse expérimentale du comportement liaison-glissement entre les composites 

CFRP et les unités de maçonnerie en pierre naturelle                                                                   

91 

 A.P.NSM.3.2  B.P.NSM.2.2 
F

o
rc

e 
en

 (
N

) 

Déplacement (mm) 

F
o

rc
e 

en
 (

N
) 

Déplacement (mm) 

Figure 3. 7 Courbes charge-déplacement 

4.1 Modes de défaillance 

Vingt-huit essais de traction ont été réalisés au niveau du laboratoire sur des échantillons 

préparés auparavant pour évaluer la contrainte maximale 𝜏. Les résultats obtenus sont présentés 

dans les tableaux (3.3) et (3.4), dont Pmax et εmax sont respectivement la charge et la déformation 

maximales mesurées expérimentalement.  

Les contraintes maximales de liaison sont calculées comme suit : 

En cas du collement à l’extérieur EB : 

𝜏 =
𝑃𝑚𝑎𝑥
𝑏𝑝𝐿𝑏

 (3.1) 

En cas du collement près de la surface NSM : 

𝜏 =
𝑃𝑚𝑎𝑥

(𝑏𝑝 + 𝑡𝑝)2𝐿𝑏
 (3.2) 

Avec : 

Pmax : la charge maximale appliquée aux échantillons en (N). 

bp, tp et Lb sont respectivement en (mm), la largeur du renfort (TFC et CFRP), l’épaisseur du 

CFRP plat et la longueur de liaison (TFC et CFRP). 

Les modes de défaillance remarqués pour chaque technique de renforcement étaient :  
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Concernant le collement à l'extérieur (EB), pour le cas du renfort type CFRP plat, on a 

observé les cas suivants : décollement complet à l'interface pierre-résine avec endommagement 

de la pierre (DC P-R) ; décollement doublé pierre-résine et résine-renfort en même temps (DD 

P-R, R-R). Dans le cas du type de renfort TFC, on a remarqué : un décollement complet à 

l'interface pierre-résine avec endommagement de la pierre (DC P-R) ; décollement doublé 

pierre-résine et résine-renfort en même temps (DD P-R, R-R), en plus de la rupture du renfort 

(R R).  

A l’autre côté, on a enregistré trois modes de défaillance dans la technique NSM, les 

suivants : rupture du renfort (R R) ; décollement doublé pierre-résine et résine-renfort en même 

temps (DD P-R, R-R) ; glissement complet du renfort (GCR). 

Décollement complet à 

l'interface pierre-résine (DC 

P-R) 

 

Décollement doublé pierre-

résine et résine-renfort en 

même temps (DD P-R, R-

R). 

 

Rupture du renfort (R R) 

 

Décollement doublé pierre-

résine et résine-renfort en 

même temps (DD P-R, R-R) 

 

Glissement complet du 

renfort (GCR) 

 

Figure 3. 8 Récapitule des différents modes de défaillances observés lors des essais 

d’arrachement 
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4.2 Effets des paramètres sur la force de liaison 

L’objectif de ces essais était d'analyser la variation de la force en fonction des paramètres 

d'essai. Les variables d'essai étaient : le type de la roche (type A et B), le type du renfort (TFC 

et CFRP plat dans la technique EB, et uniquement CFRP plat dans le cas du renforcement près 

de la surface NSM), la longueur collée (égale à une, deux et trois fois la largeur de la bonde de 

CFRP tissu et plat). 

4.2.1 Effet de la longueur de la liaison. 

La variation de la charge maximale d'arrachement Pmax et de la contrainte de liaison 𝜏 

avec la longueur de liaison Lb des deux techniques EBR et NSM, est bien illustrée dans les 

figures (3.9), (3.10), (3.11) et (3.12). On observe que la charge d’arrachement augmente avec 

l’augmentation de la longueur de liaison Lb, quel que soit le type de la pierre, le type de renfort 

et la technique de renforcement. Tandis que la contrainte de liaison 𝜏 diminue régulièrement 

avec l'augmentation de la longueur de liaison dans le cas du renfort TFC (EB), c’est le même 

cas observé dans la technique près de la surface avec le renfort CFRP plat collé avec la pierre 

de type (A). Dans le cas de la technique EB utilisant le renfort CFRP plat, on a remarqué que 

la contrainte de liaison augmente dans la longueur de liaison Lb = 20mm par rapport au Lb = 

10mm, puis elle va diminue dans la longueur de liaison Lb = 30mm, cette variation correspond 

aux deux types de pierre (A), par contre la contrainte de liaison en pierre (B) augmente 

régulièrement avec l’augmentation de Lb. Dans le cas de La pierre de type (B) collé près de la 

surface avec le CFRP plat, la contrainte diminue dans la longueur de liaison Lb = 20mm par 

rapport au Lb = 10mm, puis elle va augmenter en Lb = 30mm. 
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Figure 3. 9 Variation de la charge maximale en fonction des longueurs de liaison (cas du 

collement à l’extérieur) 

 

Figure 3. 10 Variation de la charge maximale en fonction des longueurs de liaison (cas du 

collement près de la surface) 
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Figure 3. 11 Variation de la contrainte de liaison en fonction des longueurs ancrées (cas du 

collement à l’extérieur) 

 

 

Figure 3. 12 Variation de la contrainte de liaison en fonction des longueurs ancrées (cas du 

collement près de la surface) 

Pour une profondeur de rainure donnée, la charge ultime du joint augmente à mesure que 

la longueur collée augmente. Cependant, la force de liaison moyenne diminue, en raison de la 

distribution non uniforme des contraintes de liaison le long de la longueur liée [150]. 
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Les figures (3.13) et (3.14) ci-dessous, montrent la différence entre les deux techniques 

avec les deux types de pierre (A et B).  

 

Figure 3. 13 Effet de la technique de renforcement sur la charge d’arrachement (pierre A) 

 

Figure 3. 14 Effet de la technique de renforcement sur la charge d’arrachement (pierre B) 
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(TFC). Les figures (3.15) et (3.16) montrent la charge maximale d’arrachement atteinte par les 

deux renforts, dans la longueur de liaison Lb = 10mm il n’est y a pas de grande différence entre 

les deux renforts, dans les longueurs de liaison Lb = 20mm et Lb = 30mm on a observé que le 

CFRP plat a une meilleure performance que le TFC. Ce dernier a été coupé après avoir atteint 

sa charge maximale à la rupture.  

 

Figure 3. 15 Effet de type de renfort sur la charge maximale d’arrachement (Pierre A) 

 

Figure 3. 16 Effet de type de renfort sur la charge maximale d’arrachement (Pierre B) 
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identiques, c'est à dire que la charge d'arrachement maximale a suivi la résistance de la roche, 

cette différence devient plus évidente avec l'augmentation de la longueur de liaison (figures 

3.17 et 3.18). 

 

Figure 3. 17 Effet de type de la pierre sur la charge maximale d’arrachement (EBR) 

 

Figure 3. 18 Effet de type de la pierre sur la charge maximale d’arrachement (NSM) 
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liaison. (Lb=10mm, Lb=20mm et Lb=30mm) dépend de la liaison entre le renfort et la résine, et 

cela n'a rien à voir avec le type de pierre. 

5 Conclusion  

Cette partie a présenté une étude expérimentale  sur le comportement de liaison de la pierre 

naturelle avec le CFRP, dont des essais d’adhérence ont été réalisés sur des blocs en pierres par 

traction en utilisant les techniques de rénovation près de la surface NSM et le collement à 

l’extérieur EBR. Nous avons pris en considération les effets de type de la pierre, la longueur de 

liaison, la technique de renforcement et le type de renfort. Sur la base des résultats obtenus dans 

cette étude, les conclusions suivantes peuvent être tirées : 

• Le renforcement des constructions en maçonnerie par les deux technique NSM et 

EBR en utilisant des FRP est possible et augmente leurs résistances. 

• La charge d’arrachement augmente avec l’augmentation de la longueur de liaison 

quelle que soit le type de la pierre. 

• Une meilleure performance a été enregistrée dans les cas des plaques CFRP montées 

près de la surface par rapport à celle collées à l’extérieur, cela est dû à la différence 

de surface de contacte de la résine avec le CFRP et la pierre. 

• La résistance à l’arrachement suit la résistance de la pierre, c’est-à-dire que nous 

obtenons une meilleure performance à terme de résistance et de contrainte de liaison 

avec une pierre plus résistante. Cette influence devient plus évidente avec la plus 

grande longueur de liaison Lb = 30mm. 

• Dans les différents modes de défaillance de la technique NSM, on n’a pas enregistré 

un décollement total dans l’interface résine-pierre, cela est probablement dû à la 

forte adhérence dans cette interface qui est engendrée par la résistance importante 

de la pierre. 

• La largeur de la bonde de tissu de fibre de carbone TFC (bp=10 mm) n’a pas été 

suffisante dans la technique EB pour les longueurs de liaison Lb = 20mm et Lb = 

30mm, elle a été découpée. 

• L’interface TFC-résine plus solidaire que celle de la plaque CFRP-résine, parce 

qu’on a vu que la résine pénètre via la bonde souple du TFC (Tissu imprégné dans 

la résine), ce qui permet une meilleure adhérence, par contre l’interface de la plaque 

CFRP est dur et lisse.  
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• Le ponçage et le nettoyage de la surface avant le collage sont importants pour éviter 

d'induire des dommages à la surface de la pierre et en résulte une augmentation de 

la charge d’arrachement. 

• En comparant nos résultats avec des recherches expérimentales précédentes, on peut 

dire que l'adhérence pierre naturelle-CFRP est plus performante à ceux du CFRP 

collé au béton et à la maçonnerie de brique, ceci est dû à la forte résistance de la 

pierre. 

• Du fait de sa force de liaison importante, les bandes CFRP montées près de la surface 

NSM sont une technique de rénovation efficace pour les structures de maçonnerie 

en pierre naturelle, mais du côté de préparation de surface et de l’impact sur la 

structure, les bondes collées à l’extérieur EB présente une solution pratique et 

comporte moins de risque sur les anciens ouvrages et les monuments historiques. 

Il reste à noter que l'application des FRP avec les techniques de rénovation EB et NSM 

nécessite une main-d'œuvre qualifiée pour obtenir les résultats souhaités. 
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Chapitre 04. Prédiction analytique du 

comportement d’adhérence FRP- blocs en pierre 

naturelle par les techniques EBR et NSM 

1 Introduction 
Bien que de nombreuses études expérimentales et analytiques sur l'utilisation de polymères 

renforcés de fibres (FRP) pour renforcer les structures en béton ou en maçonnerie soient 

disponibles dans la littérature, certaines questions font encore l'objet de discussions dans les 

communautés de recherche. Étant donné que le mode de défaillance typique des joints FRP–

béton et FRP-maçonnerie, est le décollement du composite du substrat, l'estimation de la force 

de liaison entre le FRP et le substrat en béton ou en maçonnerie représente un enjeu clé pour 

l'utilisation appropriée de cette technologie. Pour cette raison, plusieurs modèles analytiques 

pour l'évaluation de la force de liaison FRP–béton/maçonnerie et quelques modèles pour 

l'estimation de la longueur de liaison effective ont été proposés par plusieurs chercheurs. 

Cette partie présente une évaluation de neuf modèles analytiques pour l'évaluation de la force 

de liaison FRP–béton/maçonnerie par la méthode du collement à l’extérieur EBR, et quatre 

autres modèles analytiques pour l’évaluation de la force par la technique NSM. L'évaluation est 

basée sur l'analyse de notre base de données expérimentales. Les résultats sont présentés en 

distinguant la technique d'essai adopté (EBR ou NSM) et le matériau utilisé (CFRP plat ou 

TFC, et le type de la pierre A ou B). La précision de chaque modèle a été évaluée au moyen 

d'une analyse statistique simplifiée.  

2 Approche de la mécanique de la rupture 
Le décollement des renforts composites dans les cas de renforcement par les techniques EBR 

et NSM est souvent modélisé en supposant une condition de chargement purement mécanique 

de la rupture de mode II. Sous l'hypothèse d'une déformation négligeable du substrat en béton 

ou en maçonnerie, l'équilibre d'une portion infinitésimale de l'armature (renfort) fournit 

l'équation différentielle de liaison [166], [167] : 

𝑑2𝑠

𝑑𝑦2
=
𝐿𝑝𝑒𝑟
𝐸𝐴

𝜏(𝑠) (4.1) 
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Où s est le déplacement relatif renfort-substrat (c'est-à-dire le glissement) ;  

y : est la coordonnée le long de la longueur de liaison de l'armature (Lb) (Figure 4.2). 

Lper : est la longueur du chemin de fracture (Figure 4.1).  

E et A sont respectivement le module d'élasticité et la surface de la section transversale du 

renfort.  

τ(s) est la relation entre la contrainte de cisaillement interfaciale et le glissement, c'est-à-dire 

la loi du matériau cohésif (LMC). 

 

À condition d'une certaine loi du matériau cohésif LMC, l'équation (4.1) peut être résolue 

pour obtenir le glissement le long de la longueur de liaison Lb (figure 4.2) et, grâce aux 

conditions d'équilibre et de compatibilité, pour obtenir la contrainte de cisaillement et la 

déformation correspondantes le long du renfort composite, qui peuvent à leur tour être utilisées 

pour calculer la charge P appliquée à l'extrémité chargée (y = Lb). 

 

 

Figure 4. 1 Géométrie du renforcement FRP-NSM 

Figure 4. 2 Profil de contrainte de cisaillement le long de la longueur collée d'un joint 

NSM-béton associé à une contrainte bilinéaire 



Chapitre 04. Prédiction analytique du comportement d’adhérence FRP-pierre naturelle par les 

techniques EBR et NSM 

103 

En variante, la charge appliquée P peut être obtenue en adoptant une approche de bilan 

énergétique [168], [169], qui fournit : 

𝑃 = √2𝐿𝑝𝑒𝑟𝐸𝐴(∫ 𝜏(𝑠)𝑑𝑠
𝑠(𝐿𝑏)

𝑠(0)

) (4.2) 

 

Lorsque la longueur collée Lb est égale ou supérieure à la longueur minimale nécessaire pour 

établir complètement le mécanisme de transfert de contrainte, leff (Figure 4.2), et que le 

glissement associé à la séparation complète de l'interface smax, est atteint à l'extrémité chargée, 

l'intégrale dans l'équation (4.2) est égale à l'énergie de rupture GF. 

𝐺𝐹 = ∫ 𝜏(𝑠)𝑑𝑠
𝑠𝑚𝑎𝑥

0

 (4.3) 

 

La capacité portante du renfort FRP-NSM Pdéc, c'est-à-dire la capacité de liaison associée à 

une longueur de liaison Lb égale à leff, est alors : 

𝑃𝑑é𝑐 = √2𝐺𝐹𝐿𝑝𝑒𝑟𝐸𝐴 (4.4) 

 

Il convient de noter que l'équation (4.4) peut être obtenue soit en résolvant l'équation (1), 

soit en utilisant l'approche du bilan énergétique. Dans le premier cas, GF est indirectement 

obtenu comme l'aire de la loi du matériau cohésif LMC spécifique adoptée, alors que dans le 

second cas, aucune LMC spécifique ne doit être supposée.  

Les équations (4.3) et (4.4) montrent que, pour une énergie de fracture GF donnée, la capacité 

de charge est indépendante de la forme de la loi du matériau cohésif. Cependant, différentes 

lois du matériau cohésif entraînent différentes distributions de la contrainte de cisaillement τ(y) 

et, par conséquent, différentes valeurs de leff. À titre d'exemple, la figure (4.2) montre la 

distribution de la contrainte de cisaillement le long de la longueur collée associée à la loi du 

matériau cohésif bilinéaire représentée sur la figure (4.3), lorsque le glissement à l'extrémité 

chargée s(y) est égal au glissement de décollement smax. La Figure (4.3) montre certaines 

relations contraintes de cisaillement-glissement employées pour décrire le comportement de 

liaison des joints NSM, à savoir les lois du matériau cohésif linéaires et bilinéaires [131], par 

morceaux [150], [170] et continu [171]. Treize modèles analytiques pour l'estimation de la 

capacité de liaison NSM/EBR-béton/maçonnerie disponibles dans la littérature, qui sont basés 
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sur les lois du matériau cohésif, sont décrits dans les deux sections « Modèles analytiques 

disponibles » des deux parties EBR et NSM. 

 

3 Prédiction analytique dans le cas du FRP collé à l’extérieur EBR 

La réhabilitation et le renforcement des structures en béton armé ou en maçonnerie avec des 

renfort composites FRP collés à l’extérieure (EBR) représentent une alternative durable à la 

nouvelle construction car ils permettent une prolongation de la durée de vie d'origine et 

empêchent donc la démolition des structures existantes. La nécessité de renforcer les structures 

en génie civil peut dépendre de différentes raisons, telles que le vieillissement, une conception 

ou une construction inappropriée, un changement des charges de conception, un manque 

d'entretien, des dommages causés par des facteurs environnementaux ou des événements 

sismiques. 

L'utilisation des renforts composites FRP collés à l’extérieure EBR s'est avérée être une 

technique efficace pour la réhabilitation/renforcement/réaménagement de structures en 

cisaillement [172], [173] et en flexion [174], [175]. Plusieurs modèles analytiques soient 

disponibles dans la littérature pour l'évaluation de la résistance de collement à l’extérieur ont 

été proposés par divers auteurs et certains d'entre eux que nous avons suggérés dans cette partie. 

Certains auteurs [176] ont montré qu'il existe de nombreuses configurations expérimentales 

pour évaluer la résistance de liaison FRP–substrat. La configuration expérimentale adoptée 

dans notre travail était l'essai de cisaillement simple (Figure 4.4), dont le composite FRP est 

collé sur une face d'un prisme en béton ou en bloc de maçonnerie et les fibres sont généralement 

tirées tandis que le prisme est retenu. 

Figure 4. 3 Relation contrainte de cisaillement-glissement utilisées pour décrire le 

comportement de liaison NSM-béton 
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Cette partie présente une évaluation de neuf modèles analytiques pour l'évaluation de la 

résistance de liaison entre FRP et la maçonnerie. L'évaluation a été réalisée en utilisant la base 

de données de notre travail expérimental effectué au niveau de laboratoire des matériaux de 

l’institut d’optique et mécanique de précision. 

3.1 Modèles analytiques pour prédire la résistance de liaison FRP EBR-

béton/maçonnerie  

Neuf modèles analytiques de résistance de liaison ont été collectés dans la littérature. Les 

principales équations des directrices incluses dans ce travail sont brièvement rappelées dans un 

souci de clarté. La même notation adoptée par les auteurs est reportée ici. Dans chacun des 

modèles suivants, le module d'élasticité, l'épaisseur et la largeur du renfort composite FRP sont 

indiqués respectivement par Ef, tf et bf. De plus amples détails sur les formulations analytiques 

peuvent être trouvés dans les documents originaux. 

Van Gemert [177] : 

𝑁𝑓 = 0.5 ∙ 𝑏𝑓 ∙ 𝑙𝑏 ∙ 𝑓𝑐𝑡𝑚  (4.5) 

 

Maeda et al. [178]: 

𝑁𝑓 = 110.2 × 10
−6 ∙ 𝐸𝑓 ∙ 𝑡𝑓 ∙ 𝑏𝑓 ∙ 𝑙𝑒 (4.6) 

𝑙𝑒 = 𝑒
6.13−0.580𝑙𝑛𝐸𝑓𝑡𝑓  (4.7) 

 

Khalifa et al. [179]: 

𝑁𝑓 = 110.2 × 10
−6 ∙ (

𝑓𝑐𝑘
42
)

2
3

∙ 𝐸𝑓 ∙ 𝑡𝑓 ∙ 𝑏𝑓 ∙ 𝑙𝑒  (4.8) 

𝑙𝑒 = 𝑒
6.13−0.580𝑙𝑛𝐸𝑓𝑡𝑓  (4.9) 

 

Figure 4. 4 Configurations d'essai pour l'évaluation de la résistance de liaison FRP-béton et/ou 

maçonnerie 
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Chen et Teng [129]: 

𝑁𝑓 = 0.315 ∙ 𝛽𝑝 ∙ 𝛽𝐿√𝑓𝑐𝑘 ∙ 𝑏𝑓 ∙ 𝑙𝑒 (4.10) 

𝛽𝑝 = √
2 − 𝑏𝑓 𝑏⁄

1 + 𝑏𝑓 𝑏⁄
 (4.11) 

𝛽𝐿 = {

1                           𝑆𝑖  𝑙𝑏 ≥ 𝑙𝑒

𝑠𝑖𝑛
𝜋𝑙𝑏
2𝑙𝑒

              𝑆𝑖  𝑙𝑏 < 𝑙𝑒
 (4.12) 

𝑙𝑒 = √
𝐸𝑓𝑡𝑓

√𝑓𝑐′
 (4.13) 

 

Yang et al. [132]: 

𝑁𝑓 =  (0.5 + 0.08 ∙ √
𝐸𝑓𝑡𝑓
1000

) ∙ 𝑏𝑓 ∙ 𝑙𝑒 ∙ 0.5 ∙ 𝑓𝑐𝑡𝑚  (4.14) 

 

Iso [180]: 

𝑁𝑓 = 𝑏𝑓 ∙ 𝑙𝑒 ∙ 0.93 ∙ 𝑓𝑐𝑘
0.44 (4.15) 

𝑙𝑒 = 1.89 ∙ (𝐸𝑓𝑡𝑓)
0.4

 (4.16) 

 

Sato [181]: 

𝑁𝑓 = (𝑏𝑓 + 7.4) ∙ 𝑙𝑒 ∙ 2.68 ∙ 𝑓𝑐𝑘
0.2 ∙ 𝐸𝑓 ∙ 𝑡𝑓 ∙ 10

−5 (4.17) 

𝑙𝑒 = 0.125 ∙ (𝐸𝑓𝑡𝑓)
0.57

 (4.18) 

 

Lu et al. [182]: 

𝑁𝑓 = 𝛽𝑙 ∙ 𝑏𝑓 ∙ √2 ∙ 𝐸𝑓 ∙ 𝑡𝑓 ∙ 𝐺𝑓 (4.19) 

𝐺𝑓 = 0.308 ∙ 𝛽𝑤
2√𝑓𝑡  (4.20) 
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𝛽𝑤 =  √
2.25 − 𝑏𝑓 𝑏⁄

1.25 + 𝑏𝑓 𝑏⁄
 (4.21) 

 

Où ft est la résistance à la traction du béton et  

βl = sin[(π.lb)/(2.le)] est le facteur de longueur de liaison effective. 

𝑙𝑒 = 𝑎 + 
1

2𝜆1
𝑙𝑛
𝜆1 + 𝜆2𝑡𝑎𝑛(𝜆2𝑎)

𝜆1 − 𝜆2𝑡𝑎𝑛(𝜆2𝑎)
 (4.22) 

𝜆1 = √
𝜏𝑚𝑎𝑥
𝑠0𝐸𝑓𝑡𝑓

 (4.23) 

𝜆2 = √
𝜏𝑚𝑎𝑥

(𝑠𝑓 − 𝑠0)𝐸𝑓𝑡𝑓
 (4.24) 

𝑎 =  
1

𝜆1
𝑎𝑟𝑐𝑠𝑖𝑛 [0.99√

𝑠𝑓 − 𝑠0
𝑠𝑓

] (4.25) 

 

τmax est la contrainte de liaison locale maximale définie comme : 

𝜏𝑚𝑎𝑥 =  𝛼1 ∙ 𝛽𝑤 ∙ 𝑓𝑡 (4.26) 

 

Où α1 = 1,5 et s0 est le glissement local correspondant calculé comme : 

𝑠0 = 0.0195𝛽𝑤 ∙ 𝑓𝑡 (4.27) 

 

Camli et Binici [130]: 

𝑁𝑓 = √𝜏𝑓 ∙ 𝛿𝑓 ∙ √𝐸𝑓 ∙ 𝑡𝑓 ∙ 𝑏𝑓 ∙ 𝑡𝑎𝑛ℎ (
𝜃 ∙ 𝑙𝑏
𝑙𝑒

) (4.28) 

𝜃 =  √
𝜏𝑓

𝛿𝑢√𝑓𝑐
 (4.29) 

𝜏𝑓 =  3.5 ∙ 𝑓𝑐
0.19 (4.30) 

𝛿𝑢 = 𝑓𝑐
𝛼 (
𝑙𝑏
𝑙𝑒
)
𝛽

(
𝑏𝑓
𝑏
)

𝛾

 (4.31) 
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𝑙𝑒 = √
𝐸𝑓 ∙ 𝑡𝑓

√𝑓𝑐
 (4.32) 

 

Où α, β et γ sont des coefficients obtenus par analyse de régression non linéaire et sont 

respectivement égaux à 0,4, 0,80 et 0,40. 

Les modèles analytiques ci-dessus ont été appliqués, en supposant qu'ils fournissent la valeur 

moyenne de la force maximale qui peut être supportée par le joint FRP-béton. 

3.2 Évaluation des modèles analytiques CFRP EBR-maçonnerie 

Chaque modèle analytique a été évaluée en comparant les résultats expérimentaux de 

résistance de liaison avec les prédictions analytiques correspondantes. Les résultats sont fournis 

en termes de force expérimentale (mesurée) maximale Pexp et de force théorique Pth pour chaque 

modèle analytique qui peuvent être supportées par l'interface FRP-bloc de tous les échantillons.  

Des diagrammes de résistance de liaison expérimentale et théorique ont été construits (figure 

4.5) afin de mieux comprendre l'exactitude et la cohérence des résultats théoriques et 

expérimentales. Comme le montrent les diagrammes, plus les résultats sont proches de la ligne 

Pexp/Pth = 1, plus les valeurs Pexp et Pth sont proches l’une de l’autre, et par conséquent le modèle 

analytique est plus précis et cohérent avec nos résultats expérimentaux. 

La procédure statistique a été réalisée en distinguant les différentes techniques de 

renforcement (NSM et EBR) et les types de renforts (CFRP plat et tissu de fibre de carbone 

TFC). Le tableau (4.1) résume les résultats de tous les modèles considérés pour la technique 

EBR que ça soit théoriques ou expérimentaux.
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Tableau 4. 1 Résumé des résultats théoriques et expérimentaux EBR 

  

Lb 

(mm)  

CFRP plat (A) CFRP plat (B) TFC (A) TFC(B) 

N (th) 

(N) 

N (exp) 

(N) 

N (th) 

(N) 

N (exp) 

(N) 

N (th) 

(N) 

N (exp) 

(N) 

N (th) 

(N) 

N (exp) 

(N) 

Camli et Binici 
[130] 

10 822,84 924,66 928,81 895,17 895,14 864,86 978,80 758,45 

20 2163,95 2788,58 2421,40 3335,60 1741,26 1028,79 1899,58 1092,68 

30 3771,52 3424,40 4223,96 5297,94 3615,77 1288,96 2717,29 1224,37 

Lu et al. [182] 10 1987,31 924,66 2077,65 895,17 1987,31 864,86 2077,65 758,45 

20 3387,47 2788,58 3522,97 3335,60 3387,47 1028,79 3522,97 1092,68 

30 4245,63 3424,40 4335,97 5297,94 4245,63 1288,96 4335,97 1224,37 

Sato [181] 10 2576,03 924,66 2664,72 895,17 369,35 864,86 382,07 758,45 

20 5152,07 2788,58 5329,44 3335,60 738,71 1028,79 764,15 1092,68 

30 7728,11 3424,40 7994,16 5297,94 1108,07 1288,96 1146,22 1224,37 

Iso [180] 10 832,31 924,66 896,65 895,17 832,31 864,86 896,65 758,45 

20 1664,62 2788,58 1793,31 3335,60 1664,62 1028,79 1793,31 1092,68 

30 2496,94 3424,40 2689,96 5297,94 2496,94 1288,96 2689,96 1224,37 

Yang et al. 
[132] 

10 1627,48 924,66 2677,01 895,17 1762,27 864,86 2898,72 758,45 

20 3254,96 2788,58 5354,03 3335,60 3524,54 1028,79 5797,45 1092,68 

30 4882,45 3424,40 8031,04 5297,94 5286,81 1288,96 8696,17 1224,37 

Chen et Teng 

[129] 
10 723,53 924,66 817,67 895,17 707,71 864,86 762,10 758,45 

20 1386,76 2788,58 1509,55 3335,60 1346,93 1028,79 1452,76 1092,68 

30 3255,89 3424,40 2327,23 5297,94 1849,18 1288,96 1905,26 1224,37 

Maeda et al. 
[178] 

10 2248,08 924,66 2248,08 895,17 743,85 864,86 743,85 758,45 

20 4496,16 2788,58 4496,16 3335,60 1487,70 1028,79 1487,70 1092,68 

30 6744,24 3424,40 6744,24 5297,94 2231,55 1288,96 2231,55 1224,37 

Khalifa et al. 

[179] 
10 1109,39 924,66 1241,66 895,17 820,40 864,86 919,55 758,45 

20 2218,79 2788,58 2483,33 3335,60 1640,80 1028,79 1839,11 1092,68 

30 3328,18 3424,40 3724,98 5297,94 2461,20 1288,96 2758,66 1224,37 
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Van Germet 

[177] 
10 728,00 924,66 862,00 895,17 728,00 864,86 862,00 758,45 

20 1456,00 2788,58 1724,00 3335,60 1456,00 1028,79 1724,00 1092,68 

30 2184,00 3424,40 2586,00 5297,94 2184,00 1288,96 2586,00 1224,37 
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Figure 4. 5 Comparaison entre la capacité de liaison analytique et expérimentale CFRP EBR-

maçonnerie 
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3.3 Discussion des résultats CFRP EBR-maçonnerie 

En examinant les résultats présentés dans le Tableau (4.1) et la Figure (4.5), il apparaît une 

variation notable de la précision des modèles EBR en fonction du type de renfort et de pierre. 

Les modèles de Khalifa et de Camli & Binici se démarquent avec des prédictions proches des 

valeurs expérimentales pour des longueurs de liaison Lb de 10 mm et 20 mm dans le cas de la 

pierre de type (A). Pour la pierre de type (B), ces modèles maintiennent leur précision pour 

toutes les valeurs de Lb, tandis que le modèle de Lu surestime significativement la capacité de 

liaison, notamment pour Lb = 20 mm et 30 mm. Les modèles de Sato, Iso et Van Germet sont 

relativement précis pour Lb = 10 mm dans le cas de la pierre de type (A), mais perdent en 

exactitude avec l'augmentation de Lb. En revanche, pour Lb = 30 mm, une tendance à la sous-

estimation de la résistance est observée, particulièrement pour la pierre de type (B). 

Dans le cas du tissu de fibre de carbone (TFC), l’analyse est limitée par le phénomène de 

coupe observé pour Lb = 20 mm et 30 mm. Pour Lb = 10 mm, les modèles de Camli & Binici et 

de Khalifa fournissent les prédictions les plus précises. La variation de précision entre les 

pierres A et B illustre l’influence cruciale des propriétés mécaniques du support sur la résistance 

de la liaison. La corrélation entre les erreurs de prédiction et des paramètres clés du matériau, 

tels que la résistance à la compression, à la traction et la porosité, pourrait éclairer ces résultats. 

Par ailleurs, la meilleure performance des modèles pour le CFRP plat suggère une 

correspondance accrue entre les hypothèses des modèles (distribution des contraintes, 

comportement des matériaux) et la réalité du système FRP-pierre. 

Les résultats des principales lignes directrices (Camli & Binici, Lu, Iso, Sato, Yang, Chen & 

Teng, Maeda, Khalifa et Van Germet) montrent que les prédictions restent non conservatrices 

dans certains cas. Certains modèles analytiques, notamment ceux de Khalifa et de Camli & 

Binici, montrent des performances proches des résultats expérimentaux, particulièrement dans 

le cas du CFRP plat collé à la pierre de type (A). Néanmoins, la précision de la majorité des 

modèles diverge de manière notable par rapport aux résultats expérimentaux, probablement en 

raison de calibrations basées sur des matériaux de résistance moindre. De plus, la coupe 

observée dans les essais TFC (pour Lb  = 20 mm et 30 mm) complique la comparaison entre 

résultats théoriques et expérimentaux. Considérant l’ensemble des résultats, l’analyse 

statistique indique que la formulation analytique de Camli & Binici pour l’évaluation de la 

résistance de liaison CFRP-pierre reste la plus cohérente avec les résultats expérimentaux 

obtenus dans cette étude. 
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4 Prédiction analytique dans le cas du FRP montés près de la surface 

NSM 

Les armatures en polymère renforcé de fibres (FRP) montées près de la surface (NSM) 

représentent une solution efficace pour renforcer et moderniser les structures en béton ou en 

maçonnerie existantes. Comme elles sont intégrées près de la surface, les renforts composites 

FRP NSM sont protégées des impacts accidentels, des températures élevées et du vandalisme 

et sont moins sujettes au décollement que les armatures collées à l'extérieur EB. Cependant, le 

décollement des armatures NSM reste le principal problème associé à cette technique de 

renforcement. De nombreuses études se sont concentrées sur le comportement de liaison des 

joints FRP NSM-béton et NSM-maçonnerie et dans certaines d'entre elles, des modèles 

analytiques pour la prédiction de la capacité de liaison ont été proposés. Cependant, ces modèles 

sont souvent basés sur quelques résultats expérimentaux d'une configuration de renforcement 

spécifique. La précision des modèles analytiques existants a été évaluée en comparant les 

résultats analytiques avec nos résultats expérimentaux qu’on a effectués.  

L'efficacité du renforcement NSM dépend de la capacité de liaison FRP-substrat, qui à son 

tour dépend de différents paramètres, tels que les propriétés mécaniques du FRP et de 

l'adhérence, la géométrie du renforcement (bande et barres rondes ou rectangulaires), le 

traitement de surface du FRP et de la rainure, et la géométrie de la rainure [183]. Bien que la 

variation de ces paramètres puisse conduire à un décollement à diverses interfaces, le 

décollement cohésif au sein du substrat en béton ou en maçonnerie est le mode de défaillance 

associé à la plus grande exploitation de la résistance à la traction du composite (si la rupture en 

traction du composite est exclue), car les propriétés mécaniques de substrat ne peuvent pas être 

modifiées. Par conséquent, l'étude du comportement de liaison des composites FRP NSM 

appliqués aux éléments en béton/maçonnerie est d'une importance fondamentale pour obtenir 

des estimations précises et fiables de la résistance de l'élément renforcé. Le comportement de 

liaison NSM a été étudié à l'aide d'essais de cisaillement direct et de poutre [183], [184], [185], 

et certains modèles analytiques ont été proposés pour prédire la capacité de liaison des joints 

FRP NSM-substrat [126], [131], [167], [171], [186]. Cependant, ces modèles étaient souvent 

calibrés avec un petit nombre de résultats expérimentaux d'une configuration de renforcement 

spécifique, incluant souvent des échantillons avec différents modes de rupture. Les essais de 

cisaillement direct fournissent des informations sur le comportement de liaison de l'interface 

soumise soit à une condition de chargement en mode II pur, soit à une condition de chargement 

mixte en mode I et en mode II [187]. En général, dans les éléments en béton armé ou en 
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maçonnerie renforcés par EBR ou NSM, l'apparition de fissures, l'irrégularité de la surface et 

la direction et le type de charges appliquées déterminent un état de contrainte multiaxial sur le 

renforcement en FRP [188]. Par conséquent, la contrainte maximale en FRP obtenue par des 

essais de cisaillement direct ne peut pas être directement liée à la contrainte maximale (c'est-à-

dire la contrainte effective) qui peut être supportée par le composite appliqué à l'élément 

structurel. Cependant, les résultats des essais de cisaillement direct ont été largement utilisés 

comme base d'approches analytiques pour obtenir la contrainte effective en FRP dans les 

éléments en béton armé ou en maçonnerie renforcés en flexion et en cisaillement [189], et 

certaines de ces formulations ont été adoptées par des directives de conception, la déformation 

maximale ɛfd, qui peut être supportée par un composite FRP NSM appliqué à un élément de 

structure est liée uniquement à la déformation de rupture composite ɛfu (à savoir ɛfd = 0,7ɛfu). 

Bien que cette approche soit simple et permette la conception rapide du renforcement NSM, 

elle ne peut pas capturer les mécanismes complexes de transfert de contrainte. Ainsi, la 

formulation d'un modèle analytique simple capable de décrire le processus de décollement FRP 

NSM pourrait constituer la base du développement d'une approche de conception précise et 

fiable pour les éléments en béton armé et en maçonnerie renforcés par NSM. 

Dans cette partie de ce chapitre, nous proposons quatre modèles analytiques permettant de 

prédire la capacité de liaison des joints NSM-maçonnerie. Ces modèles sont basés sur une 

condition de chargement en mode II de mécanique de la rupture pure et peut être appliqué soit 

à des bandes d'armature plat, soit à des barres rondes, soit à des barres rectangulaires. La 

précision de chacun de ces modèles est évaluée en comparant nos résultats expérimentaux avec 

les prévisions analytiques correspondantes obtenues par chaque modèle. 

4.1 Modèles analytiques pour prédire la résistance de liaison CFRP NSM-

béton/maçonnerie 

Seracino et al. [131] 

Ce modèle est basé sur un LMC linéaire à ramollissement rigide (linéaire sur la Figure 4.3) 

et est valable pour les bandes appliquées avec la technique EBR ou NSM qui ont échoué en 

raison d'un décollement cohésif [126], [131]. La solution de l'équation (4.1) avec le LMC 

linéaire à ramollissement rigide fournit : 

𝑃𝑑𝑒𝑏 =  √𝜏𝑚𝑎𝑥 ∙ 𝑠𝑚𝑎𝑥√𝐿𝑝𝑒𝑟 ∙ 𝐸𝐴 (4.33) 

Où :  
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𝐿𝑝𝑒𝑟 = 2𝑑𝐹 + 𝑤𝐹  (4.34) 

 

Avec dF = df +1 mm ; et wF = wf + 2 mm. Il convient de noter que, selon cette définition, Lper 

supposé dans ce modèle ne coïncide pas avec celui représenté sur la Figure (4.1). Si l'épaisseur 

de l'adhésif est supérieure à 1 mm, le chemin de fracture se produira à l'intérieur de l'adhésif. 

Sinon, il se produira à l'intérieur du substrat (béton/maçonnerie), comme le montre la Figure 

(4.1). 

Pour tenir compte de l'effet de la longueur collée Lb et de l'enrobage de l'armature c, c'est-à-

dire de l'épaisseur de l'adhésif recouvrant l'armature (Figure 4.1), le facteur de longueur βL et le 

facteur d'enrobage βc, respectivement, ont été ajoutés à l'équation (4.33). 

𝑃 = 𝛽𝐿𝛽𝑐√𝜏𝑚𝑎𝑥 ∙ 𝑠𝑚𝑎𝑥√𝐿𝑝𝑒𝑟 ∙ 𝐸𝐴 (4.35) 

Où :  

𝛽𝑐 = (
𝑐 + 𝑑𝑓
𝑑𝑓

)

0.6

 (4.36) 

 

βL suppose une variation linéaire de la capacité de liaison du joint avec la longueur liée 

jusqu'à ce que la capacité de charge du joint Pdeb (associée à la longueur de liaison effective leff) 

soit atteinte. 

𝛽𝐿 =  
𝐿𝑏
𝑙𝑒𝑓𝑓

 ≤ 1 (4.37) 

 

En tenant compte de l'effet de confinement du bloc entourant le renfort NSM, l'énergie de 

rupture GF= τmaxsmax/2 a été supposée être une fonction du rapport entre la longueur et la largeur 

du chemin de fracture, appelé rapport d'aspect du plan de fracture de l'interface φF= dF/wF. 

Notez que dF et wF représentés sur la figure (4.1) supposent que la rupture se produit dans le 

substrat en béton. De plus, en supposant que l'énergie de rupture est une fonction de la résistance 

à la compression du béton fc, une fonction exponentielle a été proposée pour obtenir GF. 

𝐺𝐹 = 𝜏𝑚𝑎𝑥 ∙ 𝑠𝑚𝑎𝑥 = 𝐶 ∙ 𝜑𝐹
𝑚 ∙ 𝑓𝑐

𝑛 (4.38) 
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Où C, m et n sont des constantes qui doivent être déterminées par une analyse de régression 

des résultats expérimentaux. Il convient de noter que la constante C n'est pas sans dimension.  

En utilisant une base de données comprenant des joints EBR et NSM avec des bandes et des 

barres rectangulaires et avec une large gamme de propriétés (18,9 ≤ fc ≤ 65 MPa, 85≤ Lb ≤ 350 

mm, 10,0 ≤ df ≤ 30,6 mm et 1,2 ≤ wf ≤ 101,8 mm), Seracino et al. [131] ont déterminé les valeurs 

optimales de ces constantes, puis les ont ajustées pour obtenir une expression simple de GF. 

𝐺𝐹 = 0.365 ∙ 𝜑𝐹
0.5 ∙ 𝑓𝑐

0.67 (4.39) 

 

En remplaçant l'équation (4.39) dans l'équation (4.35), on obtient la capacité de liaison 

conjointe 

𝑃 =  0.85𝛽𝐿 ∙ 𝜑𝐹
0.25 ∙ 𝑓𝑐

0.33 ∙ √(
𝑐 + 𝑑𝑓
𝑑𝑓

)

1.2

∙ 𝐿𝑝𝑒𝑟 ∙ 𝐸𝐴 (4.40) 

 

Enfin, avec le LMC rigide-ramollissant considéré, la longueur de liaison effective composite 

leff peut être calculée une fois que les paramètres τmax et smax sont connus. Considérant 

l'expression de τmax et smax calibrée dans Seracino et al. [131], leff donne : 

𝑙𝑒𝑓𝑓 = 
𝜋

2(0.802 + 0.078𝜑𝐹)
√
0.976𝜑𝐹

0.526𝐸𝐴

𝑓𝑐
0.6𝐿𝑝𝑒𝑟

 (4.41) 

 

Il convient de noter qu'un coefficient supplémentaire βe a été ajouté à l'équation (4.40) pour 

tenir compte de la distance entre le renfort FRP NSM et le bord de la section transversale le 

plus proche [186].  

Ali et al. [167] 

L'équation (4.1) a été résolue en supposant un LMC linéaire à ramollissement rigide (linéaire 

sur la figure 4.3) et un LMC linéaire à ramollissement élastomérique (bilinéaire sur la figure 

4.3) avec la même énergie de fracture. Étant donné que GF est égal pour les deux LMC 

considérés, la capacité de charge analytique fournie en résolvant l'équation (4.1) avec les LMC 

linéaires et bilinéaires pour un joint FRP NSM avec une longueur de liaison supérieure à la 

longueur de liaison effective est la même. Cependant, comme les LMC ont des formes 

différentes, la valeur de la longueur de liaison effective pour le même joint FRP NSM est 
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différente. Dans cette partie, seule la solution obtenue avec la loi LMC linéaire rigide-

adoucissante est considérée, car les résultats obtenus avec la loi LMC élasto-adoucissante 

linéaire plus complexe étaient assez similaires [167]. La capacité de liaison du joint FRP NSM 

obtenue par la loi linéaire rigide-adoucissante, avec l'ajout du facteur de longueur βL, est la 

même que celle fournie dans l'équation (4.35) pour Lb ≥ leff, alors que pour Lb < leff elle est : 

𝑃 = 𝛽𝐿√𝜏𝑚𝑎𝑥 ∙ 𝑠𝑚𝑎𝑥√𝐶𝑝𝑒𝑟 ∙ 𝐸𝐴 (4.42) 

Où Cper est la longueur du chemin de fracture, considérée comme la somme des longueurs 

des trois côtés de la rainure [167] (Figure 4.1), où : 

𝛽𝐿 = 

{
 

 
𝑠𝑖𝑛√

𝜏𝑚𝑎𝑥𝐶𝑝𝑒𝑟
𝑠𝑚𝑎𝑥𝐸𝐴

𝐿𝑏       𝑝𝑜𝑢𝑟  𝐿𝑏 < 𝑙𝑒𝑓𝑓

1                                    𝑝𝑜𝑢𝑟  𝐿𝑏 ≥ 𝑙𝑒𝑓𝑓

 (4.43) 

Cper est fourni dans l'équation (4.36) et τmax et smax ont été étalonnés expérimentalement en 

fonction de la géométrie du renfort composite et de la rainure et des propriétés mécaniques de 

l’échantillon. 

𝜏𝑚𝑎𝑥 = 0.54√𝑓𝑐 ∙ 𝑑𝑓
0.4 ∙ 𝑤𝑓

0.3 (4.44) 

𝑠𝑚𝑎𝑥 = 0.78(
𝑓𝑐
0.27

𝑤𝑔
0.3) (4.45) 

Il convient de noter que les équations (4.44) et (4.45) ont été obtenues en tenant compte des 

résultats expérimentaux rapportés dans Seracino et al. [190] pour des échantillons avec des 

propriétés dans les plages : 30 ≤ fc ≤ 65 MPa, 100 ≤ Lb ≤ 350 mm, 10 ≤ df ≤ 20 mm et 1,2 ≤ wf 

≤ 2,4 mm. 

Zhang et al. [171] 

Zhang et al. ont utilisé un modèle d'éléments finis à mésoéchelle pour étudier l'influence de 

divers paramètres, tels que les dimensions des rainures et la longueur de collage composite, sur 

la capacité de liaison des joints FRP NSM comprenant des bandes de CFRP. Sur la base des 

résultats obtenus, une fonction de puissance a été proposée pour obtenir l'énergie de fracture de 

l'interface GF. 

𝐺𝑓 = 0.40 ∙ 𝜑𝑔
0.422 ∙ 𝑓𝑐

0.619 (4.46) 

Où le rapport de rainure φg est : 
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𝜑𝑔 =  
𝑑𝑔
𝑤𝑔

 (4.47) 

Les résultats du même modèle d'éléments finis ont été ajustés à l'aide d'un LMC continu pour 

obtenir une expression analytique (approximative) de la longueur de liaison effective composite 

leff. 

𝑙𝑒𝑓𝑓 = 
1.66

𝜏𝑚𝑎𝑥
√
2𝐺𝐹𝐸𝐴

𝐶𝑝𝑒𝑟
 (4.48) 

Où Cper est la somme des longueurs des trois côtés de la rainure (Figure 4.1). Une fois la 

longueur de liaison effective connue, les résultats numériques ont été utilisés pour calibrer le 

facteur de longueur βL. 

𝛽𝐿 = {

𝐿𝑏
𝑙𝑒𝑓𝑓

(2.08 − 1.08
𝐿𝑏
𝑙𝑒𝑓𝑓

)           𝑝𝑜𝑢𝑟  𝐿𝑏 ≤ 𝑙𝑒𝑓𝑓

1                                𝑝𝑜𝑢𝑟  𝐿𝑏 > 𝑙𝑒𝑓𝑓

 (4.49) 

Considérant les équations (4.46) à (4.49), la capacité de liaison du joint FRP NSM est : 

𝑃 =  𝛽𝐿√2𝐺𝐹 ∙ 𝐶𝑝𝑒𝑟 ∙ 𝐸𝐴 (4.50) 

Le modèle proposé par Zhang et al. [171] a été validé en comparant les résultats 

expérimentaux rassemblés dans une base de données de joints FRP NSM avec les résultats 

analytiques correspondants obtenus par l'équation (4.50). La base de données couvrait une large 

gamme de propriétés (23,2 ≤ fc ≤ 71,1 MPa, 30 ≤ Lb ≤ 350 mm, 10 ≤ df ≤ 40 mm et 1,2 ≤ wf ≤ 

20,6 mm) y compris des spécimens avec des bandes et des barres angulaires rectangulaires. 

D’Antino et al [191] 

Dans cette section, un modèle analytique pour l'estimation de la capacité de liaison des joints 

en FRP NSM qui a été proposé par D’Antino et al [191]. Ce modèle est basé sur l'approche 

énergétique de la mécanique de la rupture. Selon ce modèle, la capacité de liaison du joint FRP 

NSM est obtenue en appliquant l'équilibre du joint NSM de la figure (4.2) et en tenant compte 

de la longueur de liaison NSM et de la géométrie de la rainure. 

𝑃 = 𝛽𝐿𝛽𝑠√2𝐺𝐹 ∙ 𝐿𝑝𝑒𝑟 ∙ 𝐸𝐴 (4.51) 
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Où Lper est la longueur du trajet de fracture dans l’échantillon, définie dans l'équation (4.34) 

avec dF = dg + 1 mm et wF = wg + 2 mm. Le facteur de longueur βL et le facteur de forme βs 

sont : 

𝛽𝐿 = {

𝐿𝑏
𝑙𝑒𝑓𝑓

(2 −
𝐿𝑏
𝑙𝑒𝑓𝑓

)              𝑝𝑜𝑢𝑟  𝐿𝑏 ≤ 𝑙𝑒𝑓𝑓

1                        𝑝𝑜𝑢𝑟  𝐿𝑏 > 𝑙𝑒𝑓𝑓

 (4.52) 

𝛽𝑠 = √𝜑𝑔
4  (4.53) 

Et φg est défini dans l'équation (4.47). L'exposant de φg, soit 0,25, a été obtenu en partant de 

la valeur calibrée dans Zhang et al. [171] et en l'ajustant pour fournir une expression simple de 

βs. 

Comme on peut l'observer à partir de l'équation (4.52), une fonction parabolique est adoptée 

pour décrire l'augmentation de la contrainte appliquée avec l'augmentation de la longueur collée 

jusqu'à Lb=leff. La même fonction parabolique est également utilisée pour décrire la capacité de 

liaison des joints FRP EBR selon les directives de conception disponibles. 

La longueur de liaison effective dans l'équation (4.52) peut être calculé en considérant une 

loi de glissement de liaison rigide-ramollissante linéaire (Linéaire dans la Figure 4.3), qui 

fournit une valeur finie de leff, et en supposant un glissement de décollement smax=1 mm (Zhang 

et al. [171]) : 

𝑙𝑒𝑓𝑓 = 
𝜋

2
∙ √

𝐸𝐴

2𝐺𝐹 ∙ 𝐿𝑝𝑒𝑟
 (4.54) 

Il convient de noter que des formulations plus complexes du LMC peuvent être adoptées 

pour obtenir des estimations de la longueur de liaison effective. Bien que l'utilisation de ces 

formulations puisse nécessiter des solutions numériques, elles pourraient être utiles dans le cas 

d'assemblages FRP NSM avec des types de renforcement particuliers qui présentent des 

mécanismes de transfert de contrainte FRP NSM particuliers [192]. Dans ce modèle, l'énergie 

de rupture GF a été supposée proportionnelle à la résistance à la compression de l’échantillon 

[134]. 

𝐺𝐹 ∝ 𝑓𝑐 (4.55) 

Il convient de noter que l'équation (4.55) est une simplification communément acceptée 

visant à fournir une formulation simple pour obtenir l'énergie de fracture. Une loi de puissance 
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a été adoptée pour décrire le comportement de GF par rapport à la résistance à la compression 

de l’échantillon (béton ou maçonnerie) fc [131]. 

𝐺𝐹 = 𝜂𝑓𝑐
𝛾
 (4.56) 

Où η et γ sont des paramètres qui doivent être étalonnés selon la base de données 

expérimentale. Les résultats ont montré un comportement approximativement linéaire de GF 

par rapport à la résistance à la compression de l’échantillon (c'est-à-dire que γ est proche de 

l'unité), avec η égal à environ 0,1. Par conséquent, puisque 0,1fc peut être supposé être une 

estimation de la résistance à la traction de l’échantillon fct, on a supposé : 

𝐺𝐹 = 𝛼𝑓𝑐𝑡 (4.57) 

Où α = constante (en mm) égale à 1,0. Il convient de noter que l'approximation fct=0,1fc a 

été adoptée car des formulations plus complexes reliant la résistance à la compression de 

l’échantillon à la résistance à la traction correspondante n'ont pas permis d'estimer plus 

précisément GF. Par conséquent, selon le modèle proposé, l'expression de la capacité de liaison 

du joint FRP NSM est alors 

𝑃 = 𝛽𝐿 ∙ 𝛽𝑠√2𝛼 ∙ 𝑓𝑐𝑡 ∙ 𝐿𝑝𝑒𝑟 ∙ 𝐸𝐴 (4.58) 

Le modèle de D’Antino et al. [191] peut être appliqué à tout type de renforcement, à 

condition que la rupture du joint FRP NSM se produise en raison d’un décollement cohésif au 

sein du substrat. De plus, il convient de noter que l'énergie de rupture dans l'équation (4.57) ne 

dépend pas de la géométrie du renforcement NSM ou de la rainure, comme dans les modèles 

analytiques précédentes, à l'exception du modèle empirique de Seracino et al. [131] qui ne 

contient pas de formulation explicite de GF. Par conséquent, GF de l'équation (4.57) peut être 

considéré comme un véritable paramètre de fracture [193]. 
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Tableau 4. 2 Résumé des résultats théoriques et expérimentaux NSM 

 Lb (mm) 

CFRP plat (A) CFRP plat (B) 

 N (th) 

(N) 

N (exp) 

(N) 

 N (th) 

(N) 

N (exp) 

(N) 

Seracino et al. 

[131] 
10 4414,49 7275,43 4670,99 3557,97 

20 8828,99 8159,57 9860,98 6349,38 

30 11243,49 9575,61 15050,98 16959,66 

Ali et al. [167] 10 3908,61 7275,43 4173,04 3557,97 

20 7817,22 8159,57 8809,75 6349,38 

30 11725,83 9575,61 12519,12 16959,66 

Zhang et al. 

[171] 
10 6311,26 7275,43 4236,69 3557,97 

20 8622,52 8159,57 7531,89 6349,38 

30 12933,77 9575,61 14091,31 16959,66 

D'Antino et al. 

[191] 
10 5990,36 7275,43 5866,56 3557,97 

20 7787,47 8159,57 8473,92 6349,38 

30 10782,65 9575,61 16296,01 16959,66 
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Figure 4. 6 Comparaison entre la capacité de liaison analytique et expérimentale CFRP NSM-

maçonnerie 
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4.2 Évaluation des modèles analytiques CFRP NSM-maçonnerie 

Tout comme c'était le cas dans la technique EBR, la précision de chaque modèle analytique 

NSM a été évaluée en comparant la capacité d'adhérence analytique et expérimentale 

correspondante des joints CFRP NSM. Étant donné que certains modèles analytiques n'ont été 

calibrés que par rapport à un type spécifique de renforcement, l'évaluation été menée en 

considérant les bandes de renforcement avec des barres angulaires rectangulaires de section 

transversale 1.2×10 mm comme c’était le cas dans notre étude expérimentale. 

La précision de chaque modèle a été évaluée par rapport à la technique de renforcement 

NSM en distinguant les deux types de pierre considérés A et B, en outre, la précision des 

modèles a également été évaluée par rapport à la base de données de nos résultats 

expérimentaux.  

Pour approfondir l'analyse au-delà d'une simple comparaison des valeurs prédites et 

expérimentales, il est essentiel de décortiquer les tendances observées et de les lier aux 

fondements théoriques des différents modèles. 

4.3 Discussion des résultats CFRP NSM-maçonnerie 

Le modèle de D'Antino présente une précision exceptionnelle, avec de faibles erreurs et une 

bonne corrélation entre valeurs prédites et expérimentales (Figure 4.6). Bien que le modèle de 

Zhang présente une performance soit légèrement inférieure à celle de D'Antino, ce modèle offre 

de bons résultats, ce qui suggère que son approche, fondée sur l'énergie de rupture et la 

mécanique de la rupture, est pertinente pour décrire le comportement des assemblages FRP 

NSM-maçonnerie. Les modèles de Seracino et Ali tendent à sous-estimer systématiquement la 

résistance, probablement en raison de simplifications excessives, notamment l’utilisation d’un 

LMC linéaire qui ne capture pas la phase non-linéaire du comportement de l’échantillon et 

l'absence de prise en compte de la géométrie de la rainure dans le modèle de Seracino, menant 

à une approximation du confinement du composite. On remarque aussi que D'Antino se 

distingue par sa grande précision pour toutes les valeurs de Lb, avec des prédictions très proches 

des valeurs expérimentales, tandis que Zhang maintient une bonne précision, bien qu'avec une 

légère surestimation pour Lb=30 mm. Les modèles de Seracino et Ali, quant à eux, affichent 

des prédictions moins précises avec une tendance à sous-estimer la résistance. Encore une fois, 

le modèle de D'Antino fournit la meilleure précision, suivi de près par celui de Zhang. Les 

modèles de Seracino et Ali continuent de sous-estimer la résistance, en particulier pour Lb = 20 
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mm et Lb = 30 mm. La précision supérieure de D'Antino peut être attribuée à sa prise en compte 

de la géométrie de la rainure et à une prédiction plus affinée du comportement du substrat, 

tandis que la performance constante de Zhang pour les deux types de pierre démontre la 

robustesse de son approche basée sur la mécanique de la rupture. La sous-estimation de la 

résistance par Seracino et Ali reste probablement due à une simplification excessive du 

comportement de la liaison. 

En somme, cette analyse comparative met en évidence l'importance de la prédiction précise 

de la géométrie de la rainure et des lois de comportement du béton dans la précision des modèles 

pour les assemblages FRP NSM-béton/maçonnerie. 

5 Conclusion  

La comparaison des modèles analytiques pour évaluer la force de liaison entre les composites 

FRP et les supports en béton ou maçonnerie, selon les techniques EBR et NSM, a permis de 

souligner l'importance de plusieurs facteurs. Les résultats de l’étude montrent que certains 

modèles, comme ceux de D'Antino et de Zhang, se rapprochent des valeurs expérimentales, 

confirmant ainsi leur robustesse. Cela s'explique par leur prise en compte des aspects critiques, 

tels que la géométrie de la rainure et la mécanique de la rupture, qui influencent fortement la 

distribution des contraintes et, par conséquent, la précision des prédictions. En revanche, les 

modèles de Seracino et d’Ali, malgré leur popularité, tendent à sous-estimer systématiquement 

la résistance, en raison d'hypothèses simplificatrices. 

Cette analyse comparative souligne également l’impact des propriétés mécaniques du 

support sur la résistance de la liaison, surtout avec les pierres de type A et B. L’importance 

d’une calibration précise des modèles devient ainsi évidente pour des résultats cohérents, et 

l’étude montre que, pour le renforcement avec du CFRP plat, certains modèles, dont celui de 

Camli & Binici, atteignent une meilleure concordance avec les données expérimentales. 

Enfin, les différences constatées entre les modèles et les données expérimentales révèlent 

des pistes d'amélioration pour la conception future des modèles analytiques. En intégrant des 

paramètres supplémentaires comme la résistance en traction et la porosité, il serait possible de 

développer des modèles encore plus précis et adaptés à une gamme plus large de configurations 

expérimentales et de matériaux de renforcement. 
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CONCLUSION GENERALE 

La préservation et le renforcement des structures historiques en maçonnerie de pierre 

constituent un défi majeur pour le génie civil et la conservation du patrimoine bâti. L'utilisation 

des polymères renforcés de fibres (FRP) s’impose comme une solution efficace et innovante, 

permettant d’améliorer la capacité portante et la durabilité de ces structures sans altérer leur 

valeur architecturale. Cette thèse s’est attachée à approfondir la compréhension du 

comportement des maçonneries non renforcées, des techniques de renforcement par FRP, et à 

proposer des modèles analytiques permettant d’optimiser leur mise en œuvre. 

À travers une analyse détaillée des propriétés mécaniques, des méthodes de renforcement et 

des interactions entre les différents composants de la maçonnerie, cette recherche a permis de : 

1. Caractériser les propriétés mécaniques des maçonneries non renforcées en tenant 

compte des paramètres influençant leur résistance et leur rigidité. Cette première partie a mis 

en évidence la variabilité du comportement mécanique de la pierre naturelle et des assemblages 

maçonnés. 

2. Explorer les techniques de renforcement par FRP, en comparant notamment les 

méthodes de collage en surface (EBR) et d’insertion en rainure (NSM). L'analyse des avantages 

et limites de ces approches a permis d'identifier les conditions optimales d’application des FRP 

sur les maçonneries historiques. 

3. Développer des modèles analytiques pour prédire le comportement d’adhérence FRP-

pierre naturelle, en s’appuyant sur la mécanique de la rupture et les interactions entre les 

matériaux composites et la pierre. Ces modèles ont été validés par des comparaisons avec des 

résultats expérimentaux, mettant en avant la pertinence des approches proposées. 

Les conclusions majeures de cette étude soulignent que l’adhérence entre le FRP et la 

maçonnerie est un paramètre déterminant pour l’efficacité du renforcement. Les performances 

des techniques EBR et NSM varient en fonction de la nature du substrat pierreux, des conditions 

de mise en œuvre et des sollicitations mécaniques appliquées. Par ailleurs, les modèles 

analytiques développés dans ce travail offrent une meilleure compréhension du mécanisme de 

décollement et permettent d’optimiser le dimensionnement des renforcements. 
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Perspective et recommandations  

Afin d’améliorer encore la fiabilité et l’efficacité des renforcements en FRP sur la 

maçonnerie de pierre, plusieurs axes de recherche peuvent être envisagés : 

 Affiner les modèles analytiques en intégrant des effets liés à l’environnement 

(température, humidité, vieillissement) et en prenant en compte les interactions à long terme 

entre la pierre et les polymères renforcés de fibres. 

 Explorer de nouvelles formulations de résines d’adhésion plus adaptées aux substrats 

pierreux anciens, en vue d’optimiser l’adhérence et la compatibilité chimique entre les 

matériaux. 

 Évaluer l’efficacité des renforcements à l’échelle réelle sur des structures historiques, 

afin de valider les résultats obtenus en laboratoire et de proposer des recommandations 

applicables aux chantiers de restauration. 

 Développer des approches hybrides combinant les FRP avec d’autres techniques de 

renforcement (injections de coulis, ancrages métalliques) pour une meilleure adaptation aux 

spécificités des bâtiments anciens. 

En définitive, cette thèse apporte une contribution significative à la compréhension et à 

l’optimisation du renforcement des maçonneries de pierre par FRP. Les résultats obtenus 

constituent une base solide pour l'amélioration des pratiques de conservation et la conception 

de solutions innovantes garantissant à la fois sécurité structurelle, durabilité et respect du 

patrimoine architectural. 
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