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DANH MỤC ĐỊNH NGHĨA 

Sức kháng Là khả năng chịu lực lớn nhất của kết cấu hoặc bộ phận 

kết cấu dưới tác dụng của tải trọng. 

Tăng cường Là việc sử dụng các giải pháp thay thế về mặt cấu tạo kết 

cấu nhằm nâng cao sức kháng của kết cấu theo một yêu 

cầu được đặt ra. 

Ứng xử của kết cấu Là tập hợp các phản ứng của kết cấu dưới tác dụng của 

tải trọng hoặc tác động. Nó thường được thể hiện thông 

qua sự phân bố ứng suất – biến dạng, chuyển vị, phản 

lực, vết nứt, … theo các trạng thái chịu lực. 

Phá hoại uốn Là dạng phá hoại do tác động của mô men uốn là chủ 

đạo, ở đây có hai trường hợp phá hoại điển hình: phá hoại 

xảy ra khi ứng suất trong cốt thép ở vùng kéo vượt quá 

giới hạn chảy hoặc bê tông ở vùng nén bị nén vượt quá 

giá trị biến dạng nén. 

Phá hoại cắt Đối với kết cấu bê tông, phá hoại cắt xảy ra sau khi các 

vết nứt xiên phát triển tới một trạng thái giới hạn. Các 

vết nứt xiên này được hình thành do mô men, lực cắt 

hoặc kết hợp cả hai. 

Mô phỏng kết cấu Là việc sử dụng các phương pháp phân tích tính toán kết 

cấu để tạo dựng lại các trạng thái chịu lực của kết cấu 

theo các giai đoạn tác động của tải trọng hoặc thời gian. 

Trạng thái giới hạn Là trạng thái mà kết cấu có đại lượng nghiên cứu đạt tới 

giá trị giới hạn được giả định trước. 

Trạng thái giới hạn 

cường độ 

Là trạng thái mà sức kháng của kết cấu đạt tới giá trị lớn 

nhất. 

Trạng thái giới hạn 

sử dụng 

Là trạng thái mà biến dạng, bề rộng vết nứt, …của kết 

cấu đạt tới giá trị quy định trước. 
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Aj Diện tích tiết diện nút 

As1, As2 Diện tích cốt thép vùng nén dầm 

As1
’, As2
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Ec Mô đun đàn hồi của bê tông 
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Gc Năng lượng phá hủy của bê tông vùng nén 

Gf Năng lượng phá hủy của bê tông vùng kéo 

Hc Chiều cao cột 

Lb Chiều dài dầm 

Mb Mô men uốn của dầm tại mặt cột 

Mb,y Mô men uốn dẻo của dầm 

Mb,u Mô men uốn cực hạn của dầm 

Mc Mô men uốn của cột tại mặt dầm 

Mc,y Mô men uốn dẻo cột 

Mc,u Mô men uốn cực hạn của cột 
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Nc Lực dọc tác dụng cột 

Vc Lực cắt cột 

Vb Lực cắt dầm 

Vj Lực cắt nút 

Vjh Lực cắt ngang trong nút 

Vjv Lực cắt đứng trong nút 
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Chữ cái Latinh thường 

c Lớp bê tông bảo vệ 

db Đường kính cốt thép dầm 

dc Đường kính cốt thép cột 

ds Đường kính cốt thép ngang 

df Đường kính sợi thép 

fa Ứng suất nén của bê tông do lực dọc tác dụng 

fc Cường độ chịu nén của bê tông trên mẫu hình trụ 

fc
’ 

Cường độ chịu nén của bê tông theo chỉ định theo ACI và 

NZS 

fcd Cường độ chịu nén thiết kế của bê tông trên mẫu hình trụ 

fct Cường độ chịu kéo bê tông 

fctm Cường độ chịu kéo trung bình của bê tông 

fck 
Cường độ chịu nén đặc trưng bê tông trên mẫu thử hình trụ 

theo tiêu chuẩn châu Âu 
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fyk 
Cường độ chảy dẻo đặc trưng của cốt thép theo tiêu chuẩn 

châu Âu 

fu Cường độ cực hạn của cốt thép 

h Chiều cao tổng thể của mặt cắt 

hb Chiều cao tiết diện dầm 

hj Chiều cao tiết diện nút 
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pt Ứng suất kéo chính trong nút 

pc Ứng suất nén chính trong nút 
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vj Ứng suất cắt trong vùng nút 
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MỞ ĐẦU 

Lý do chọn đề tài 

Kết cấu khung bê tông cốt thép được sử dụng rất rộng rãi và phổ biến trong 

xây dựng công trình hiện đại vì cho phép biến đổi linh hoạt không gian sử dụng 

và vượt được những nhịp tương đối lớn. Kết cấu khung bê tông cốt thép có độ 

cứng không gian lớn, chịu được tải trọng theo phương ngang (gió, động đất) là 

những dạng tải trọng lặp điển hình hiệu quả.  

Hình 1 Cơ chế hình thành khớp dẻo trong khung 

Nguyên tắc thiết kế cho kết cấu khung BTCT là phải cung cấp đủ độ dẻo 

cho các cấu kiện chịu lực chính như cột, dầm và vị trí liên kết giữa chúng là nút 

khung, nhờ đó sẽ giúp cho hệ kết cấu tăng được khả năng chịu lực và khả năng 

tiêu tán năng lượng khi có sự tác động của các tải trọng lặp theo phương ngang. 

Đã có nhiều nghiên cứu lý thuyết và thực nghiệm về khung BTCT khi vật liệu 

làm việc ngoài giới hạn đàn hồi, trong hệ có sự hình thành khớp dẻo. Các nghiên 

cứu về vấn đề này đều cho rằng các khớp dẻo thường được hình thành trong 

vùng tới hạn của dầm, cột như Hình 1. 

Ngoài ra, nếu nút liên kết dầm – cột (nút khung) bị phá hoại thì tính toàn 

vẹn của kết cấu sẽ bị suy giảm, ngay cả khi các cấu kiện dầm, cột còn nguyên 

vẹn [119]. Nhiều nghiên cứu đã chỉ ra nguyên nhân phá hoại vùng nút khung 

thường là do sự thiếu hụt về hàm lượng cốt thép ngang và cấu tạo neo trong 

vùng nút không đúng theo quy định [55]. Điều này được thấy rõ khi thống kê 

 

a) Khớp dẻo hình thành ở dầm 

 

b) Khớp dẻo hình thành ở cột 
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các công trình chịu tải trọng động đất xảy ra tại một số quốc gia như: Hyogo – 

Ken Nanbu (Nhật Bản 1995), Kocaeli (Thổ Nhĩ Kỳ 1999), L’Aquila, Bursi 

(Thổ Nhĩ Kỳ 2009), … (Hình 2). 

Hình 2 Phá hoại nút khung 

Như vậy, có thể thấy rằng nút khung đóng một vai trò rất quan trọng trong 

sự làm việc tổng thể của kết cấu khung bê tông cốt thép. Việc thiết kế cấu tạo 

và thi công nút khung cần phải có những quy định chặt chẽ và phù hợp, cũng 

như cần phải có những nghiên cứu chuyên sâu về vấn đề này. Tuy nhiên, trong 

quá trình thi công tại công trường đối với vị trí nút liên kết dầm – cột (nút 

khung), trong một số trường hợp có thể phát sinh vấn đề là bê tông khó có thể 

lấp kín tại vị trí nút liên kết. Nguyên nhân chủ yếu là do hàm lượng cốt thép 

dọc và đường kính cốt thép trong dầm lớn dẫn đến khó đảm bảo các yêu cầu về 

cấu tạo neo khi cột có tiết diện mảnh. 

Vì vậy, để khắc phục vấn đề có thể phát sinh như đã nêu ở trên, một số 

nghiên cứu về vật liệu composite đã ra đời [144], [123], [117]. Có một số vật 

liệu mới được áp dụng trong lĩnh vực xây dựng công trình như bê tông tính 

năng cao (HPC), bê tông cường độ cao (HSC), bê tông cốt sợi (FRC) để thay 

thế thành phần cốt thép ngang trong vùng nút [58], [73], [48], [99]...Tuy nhiên, 

các kết quả nghiên cứu về vấn đề này vẫn còn tồn tại nhiều hạn chế trong việc 

 

a) Kocaeli, Turkey, 1999 

  

b) L’Aquila, Bursi, 2009 
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áp dụng vào thực tiễn. Do đó đòi hỏi phải có thêm những nghiên cứu chuyên 

sâu hơn trước khi áp dụng vào các công trình thực tế [82]. 

Trong khoảng 30 năm trở lại đây, đã xuất hiện một loại vật liệu mới là bê 

tông tính năng siêu cao (UHPC – Ultra High Performance Concrete) với nhiều 

tính chất cơ học ưu việt vượt trội so với bê tông thông thường: cường độ chịu 

nén, uốn, kéo vượt trội, có khả năng tăng cường ứng xử kéo sau đàn hồi trong 

bê tông [121], [136], [137]. Việc bổ sung thành phần sợi thép trong hỗn hợp 

này giúp cải thiện tính dẻo dai, khả năng tiêu tán năng lượng và bám dính giữa 

bê tông và cốt thép tăng lên, bề rộng vết nứt nhỏ hơn [34]. Do vậy, việc sử dụng 

bê tông tính năng siêu cao kết hợp với thành phần sợi thép (được gọi chung là 

UHPSFRC– Ultra High Performance Steel Fiber Reinforced Concrete) cần 

được nghiên cứu và phát triển một cách cụ thể và chuyên sâu trong kết cấu nút 

khung.  

Xuất phát từ những lý do trên, nghiên cứu sinh lựa chọn đề tài “Nghiên 

cứu ứng xử của nút khung biên sử dụng bê tông cốt sợi thép tính năng siêu 

cao chịu tải trọng lặp”, đây có thể coi là một trong những hướng nghiên cứu 

mới về nút khung được tăng cường. 

Mục tiêu nghiên cứu 

• Nghiên cứu ứng xử và đánh giá hiệu quả của phương pháp tăng cường đối 

với nút khung biên bê tông cốt sợi thép tính năng siêu cao (UHPSFRC). 

• Khảo sát ảnh hưởng của các tham số đến sự làm việc nút khung biên bê 

tông cốt sợi thép tính năng siêu cao (UHPSFRC) như: khoảng cách tăng cường 

UHPSFRC, lực dọc cột và hàm lượng cốt sợi thép. 

Đối tượng và phạm vi nghiên cứu 

• Đối tượng nghiên cứu 

 Nút khung biên phẳng sử dụng bê tông cốt sợi thép tính năng siêu cao 

(UHPSFRC) và không có sàn liên kết chịu tải trọng lặp. 
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• Phạm vi nghiên cứu 

Nghiên cứu trạng thái ứng suất – biến dạng nút khung biên bê tông cốt sợi 

thép tính năng siêu cao (UHPSFRC) từ các loại vật liệu có sẵn ở Việt Nam, 

đảm bảo các yêu cầu về đặc tính cơ học như cường độ chịu nén lớn hơn 110 

MPa, mô đun đàn hồi lớn hơn 40 GPa, ứng dụng trong các công trình có tầm 

quan trọng đặc biệt và công trình quốc phòng không cho phép bị hư hỏng khi 

chịu tải trọng lặp theo phương ngang. 

Phương pháp nghiên cứu 

Nghiên cứu thực nghiệm và phân tích PTHH bằng phần mềm mô phỏng 

số ABAQUS nhằm kiểm chứng, khảo sát các kết quả từ thực nghiệm. 

Ý nghĩa khoa học và thực tiễn đề tài 

• Ý nghĩa khoa học 

Luận án cung cấp cơ sở khoa học về ứng xử nút khung biên sử dụng bê 

tông cốt sợi thép tính năng siêu cao (UHPSFRC) theo cách tiếp cận bằng thực 

nghiệm trên mô hình thật và phân tích PTHH bằng mô phỏng số.  

Khảo sát các tham số ảnh hưởng như: khoảng cách tăng cường UHPSFRC, 

lực dọc cột và hàm lượng cốt sợi thép đến ứng xử nút khung sử dụng bê tông 

cốt sợi thép tính năng siêu cao. 

• Ý nghĩa thực tiễn 

Những kết quả thu được sẽ là cơ sở thực tiễn nhằm giải quyết các vấn đề 

đang hạn chế trong công tác thi công thực tế, khi bê tông khó xâm nhập vào 

vùng nút khung. 

Đề xuất kỹ thuật tăng cường mới cho các nút khung biên chịu tải trọng 

lặp. Từ những kết quả thu được từ thực nghiệm và khảo sát số có thể kiến nghị 

về thiết kế và cấu tạo của nút khung biên với việc dịch chuyển vị trí hình thành 

khớp dẻo. 
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Bố cục luận án 

Ngoài phần mở đầu, kết luận, kiến nghị và phụ lục, luận án này gồm có 

bốn chương. Nội dung của mỗi chương như sau: 

Chương 1. TỔNG QUAN VỀ CÁC VẤN ĐỀ NGHIÊN CỨU. Trong 

chương này trình bày về cấu tạo, cơ chế truyền lực, các nguyên nhân phá hoại 

và các kết quả lý thuyết cũng như thực nghiệm của nút khung. Ngoài ra, trong 

chương này còn có phần giới thiệu ngắn gọn về đặc tính cơ học của bê tông cốt 

sợi thép tính năng siêu cao (UHPSFRC). 

Chương 2. NGHIÊN CỨU THỰC NGHIỆM ỨNG XỬ CỦA NÚT 

KHUNG BIÊN BÊ TÔNG CỐT SỢI THÉP TÍNH NĂNG SIÊU CAO. Chương 

này mô tả chi tiết các bước trong quy trình thí nghiệm: thiết kế mẫu, thí nghiệm 

vật liệu, công tác thi công mẫu, bố trí thiết bị đo, thiết lập thí nghiệm và trình 

tự gia tải. Kết quả thí nghiệm của các mẫu cũng sẽ được trình bày chi tiết trong 

chương này. 

Chương 3. PHÂN TÍCH KẾT QUẢ THÍ NGHIỆM. Trong chương này 

sẽ phân tích và nhận xét về các kết quả thí nghiệm của các mẫu: mối quan hệ 

lực – chuyển vị, hệ số độ dẻo chuyển vị, thành phần ứng suất kéo chính trong 

vùng nút, khả năng tiêu tán năng lượng, sự phân bố góc xoay dẻo thành phần 

và phát triển biến dạng của cốt thép đo được dưới tác dụng của tải trọng lặp. 

Error! Reference source not found.. NGHIÊN CỨU ỨNG XỬ NÚT 

KHUNG BIÊN BÊ TÔNG CỐT SỢI THÉP TÍNH NĂNG SIÊU CAO BẰNG 

PHÂN TÍCH PTHH. Chương này trình bày việc phân tích PTHH nút khung 

biên BTCT bằng mô phỏng số sử dụng phần mềm ABAQUS bao gồm các bước: 

lựa chọn loại phần tử, mô hình vật liệu, các điều kiện hình học và điều kiện 

biên. Các kết quả này được so sánh với các kết quả thí nghiệm từ Chương 3. 

Ngoài ra, trong chương này trình bày khảo sát sự ảnh hưởng của một số tham 
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số tới ứng xử của nút khung (khoảng cách tăng cường UHPSFRC, lực dọc và 

hàm lượng cốt sợi thép). 

Những đóng góp mới của luận án 

• Đánh giá, phân tích, tìm ra các cơ chế phá hoại và cung cấp thêm cơ sở dữ 

liệu của phương pháp tăng cường nút khung biên sử dụng bê tông cốt sợi thép 

tính năng siêu cao (UHPSFRC). 

• Đề xuất kỹ thuật tăng cường mới cho các nút khung biên chịu tải trọng 

lặp. Từ những kết quả thu được từ thực nghiệm và khảo sát số có thể kiến nghị 

về thiết kế và cấu tạo của nút khung biên với việc chuyển dịch khớp dẻo.  

• Xác định các tham số ảnh hưởng như: khoảng cách tăng cường 

UHPSFRC, lực dọc và hàm lượng cốt sợi thép đối với khả năng kháng cắt của 

nút khung biên được tăng cường. 
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Chương 1. TỔNG QUAN VỀ CÁC VẤN ĐỀ NGHIÊN CỨU 

1.1. Tổng quan về nút khung BTCT 

1.1.1. Dạng hình học và cơ chế truyền lực của nút khung BTCT 

Nút khung BTCT có thể được phân loại theo ba dạng hình học cơ bản như 

sau: nút biên, nút giữa và nút góc (Hình 1.1). Trong quá trình làm việc, nếu các 

cấu kiện như dầm, cột và vùng nút không bị phá hoại hoặc không xuất hiện các 

biến dạng dẻo thì nút khung được coi là ứng xử đàn hồi. Ngược lại, khi xuất 

hiện một số biến dạng không đàn hồi như vết nứt, ứng suất của cốt thép đạt đến 

giới hạn chảy, … thì nút khung được xem là có ứng xử dẻo [111].  

Hình 1.1 Dạng hình học nút khung điển hình 

Việc đánh giá khả năng chịu lực của nút khung dưới tác dụng của tải trọng 

lặp là vô cùng quan trọng. Trong đó, khả năng kháng cắt là yếu tố luôn được 

quan tâm nghiên cứu. Nút khung được xem là nơi tập trung ứng suất trong quá 

trình chịu lực, điều đó được thể hiện rõ nhất trong kết cấu nút khung biên. Năm 

1978, Paulay và cộng sự [110] đã đưa ra một mô hình phân tích thành phần lực 

tác động đến nút khung biên. Mô hình này đã xác định được các thành phần nội 

lực và ngoại lực xung quanh vùng nút như được thể hiện ở Hình 1.2.  

 
  

a) Nút góc b) Nút biên c) Nút giữa 
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Hình 1.2 Cơ chế  làm việc của xử nút khung biên [110] 

Trong nghiên cứu này cũng đề cập đến việc xác định các các thành phần 

lực cắt cột ( )c
V  và lực cắt ngang, đứng của nút ( ),

jh jv
V V  như sau: 

trong đó: Mb là thành phần mô men uốn tác dụng tại đầu dầm; Vb là lực cắt tác 

dụng tại đầu dầm; t là bề dày cột; Hc là chiều cao cột; T là lực căng ở vùng kéo 

dầm và được lấy bằng 1.25fyAs1; fy là cường độ chảy dẻo của cốt thép; As1 là 

diện tích cốt thép dọc trong dầm; T’ va T’’ là các thành phần nội lực trong cột. 

Vào đầu những năm 2000, Hakuto và cộng sự [67] phát triển vấn đề mà 

Paulay và cộng sự (1978) [110] chưa làm được trước đó. Nghiên cứu này đã 

thực hiện việc tính toán các ứng suất nén chính ( )c
p  và kéo chính ( )t

p  ở một 

nửa chiều cao nút và có kể đến ứng suất nén dọc trong cột ( )a
f  như được thể 

hiện trong công thức (1.8) và Hình 1.3.  

 

 

( )0.5 /c b b cV M tV H= +  (1.1) 

jh colV T V= −  (1.2) 

' ''jv bV T T V= − −  (1.3) 
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Hình 1.3 Các thành phần lực tác dụng nút khung biên [67] 

Ngoài ra, trong nghiên cứu này đưa ra cách xác định khả năng kháng cắt 

của nút dựa trên ứng suất cắt ngang danh nghĩa vjh: 

trong đó: pc,t là ứng suất nén và kéo chính ở vùng nút; fa là ứng suất nén dọc 

trong cột; vjh là ứng suất cắt ngang vùng nút, wj là bề rộng tiết diện nút. 

1.1.2. Các dạng phá hoại nút khung BTCT 

Faison và cộng sự (2004) [55] đã tóm tắt các dạng phá hoại nút khung như 

sau: 

• Phá hoại ở cột là do: (a) góc uốn của cốt đai 900 chưa đủ; (b) bước đai quá 

lớn không tạo được hiệu ứng bó trong vùng nút; (c) vị trí nối cốt thép ở chân 

 

 

 

a) Lực tác dụng nút khung b) Lực cắt nút c) Ứng suất trong nút 

2

b b

c

c

V L
V

H


=  (1.4) 

jh b c
V T T= −  (1.5) 

jh

jh

j c

V
v

w h
=


 (1.6) 

c
a

c c

N
f

h w
=


 (1.7) 

2

2

,t
2 2

a a

c jh

f f
p v

 
= −  + 

 
 (1.8) 
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cột nằm trong vùng có mô men lớn và không đủ chiều dài để truyền lực; (d) 

khoảng cách bước đai lớn trong vùng nối thép. 

• Phá hoại ở dầm là do: (a) góc uốn của cốt đai 900 chưa đủ; (b) bước đai 

lớn; (c) đường kính cốt đai nhỏ; (d) không có cốt đai tại nhịp giữa dầm; (e) cốt 

thép dọc không liên tục tại nhịp giữa và không có khả năng chịu tải trọng đảo 

chiều; (f) chiều dài neo của cốt dọc chưa đủ; (g) cốt thép dọc ở hai đầu dầm 

không uốn cong hoặc uốn cong ra khỏi vùng nút. 

• Phá hoại ở vùng nút là do: (a) đặc điểm “cột yếu dầm khỏe” dẫn đến cơ 

chế tầng mềm; (b) khả năng kháng cắt nhỏ hơn yêu cầu để tạo thành khớp dẻo 

dầm; (c) hiệu ứng bó trong vùng nút khung không đầy đủ; (d) dầm đặt lệch tâm 

so với cột trong khung; (e) không đủ chiều dài neo của cốt thép. 

1.2. Nghiên cứu lý thuyết nút khung BTCT 

1.2.1. Nút khung BTCT thông thường 

Trong nhiều năm qua, đã có rất nhiều các mô hình kháng cắt của nút khung 

được đề xuất như: mô hình thực nghiệm, mô hình thanh chống giằng (STM), 

mô hình ứng suất phẳng trung bình, … Ở cột 3 và 4 của Bảng 1.1 cho thấy, chỉ 

có một số mô hình đề xuất việc thiết kế cho cả hai trạng thái giới hạn về cường 

độ và vết nứt đầu tiên trong vùng nút [120], [127], [68]. Sự xuất hiện vết nứt 

chéo đầu tiên trong vùng nút phải được coi là trạng thái về điều kiện sử dụng, 

vì sau khi vết nứt này xuất hiện thì nút bị mất một phần độ cứng và bắt đầu có 

ứng xử dẻo. Đa số các mô hình sử dụng giả thiết tỷ lệ giữa lực cắt khả năng và 

căn bậc hai cường độ chịu nén bê tông 
c

f  để đánh giá kháng cắt của nút [120], 

[143], [130]. Ngoài ra, một số mô hình còn xét đến cường độ tương ứng với vết 

nứt chéo đầu tiên có liên quan khả năng chịu kép của bê tông ( )ct
f  và tỷ lệ kích 

thước hình học ( )/
b c

h h  [97], [127], [76]. 
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Bảng 1.1 So sánh đặc tính của các mô hình kháng cắt nút khung 

Mô 

hình 
Tác giả 

Vết nứt 

đầu tiên 

Tải trọng 

lớn nhất 


j  c
f  ct

f  
a

f  
b

 
c

 /
b c

h h  pt Neo 
M

ô
 h

ìn
h

 

th
ự

c 
n

g
h
iệ

m
 

Sarsam và cộng sự (1985) [120] ✓ ✓  ✓  ✓  ✓ ✓   

Vollum (1999) [134]  ✓  ✓     ✓  ✓ 

Bakir và cộng sự (2002) [32]    ✓   ✓  ✓  ✓ 

Hegger và cộng sự (2004) [71]  ✓  3
c

f     ✓ ✓  ✓ 

M
ô

 h
ìn

h
 t

h
an

h
 c

h
ố
n
g
 

g
iằ

n
g

 (
S

T
M

) 

Nilsson (1973) [97] ✓    ✓       

Hoekstra (1977) [76] ✓    ✓       

Zhang và cộng sự (1982) [143]  ✓  fc  ✓   ✓   

De Otiz (1993) [51]  ✓  fc      ✓   

Fema 273 [47]    ✓        

Vollum (1998) [133]  ✓  ✓     ✓   

Parker và cộng sự (1997) [108]    fc     ✓  ✓ 

Park và cộng sự (2009) [106]  ✓  ✓     ✓   

M
ô

 h
ìn

h
 ứ

n
g

 s
u

ất
 p

h
ẳn

g
 

tr
u
n
g

 b
ìn

h
 

Hwang và cộng sự (1999) [77]  ✓  fc     ✓   

Taylor (1974) [127] ✓ ✓   ✓ ✓ ✓     

Scott và cộng sự (1994) [122]  ✓  ✓     ✓   

Hamil (2000) [68] ✓ ✓  ✓  ✓   ✓   

Wong (2005) [138]  ✓  ✓     ✓   

Pampanin và cộng sự (2003) 

[100] 
✓ ✓ ✓ ✓  ✓    ✓ ✓ 

Tsonos (2007) [130]  ✓  ✓  ✓   ✓ ✓  

Russo và cộng sự (2006) [118]  ✓  ✓      ✓  
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Như vậy, các mô hình này còn hạn chế trong việc kể đến các yếu tố như: 

ứng suất do lực dọc tác dụng ( )a
f , cấu tạo neo, ứng suất kéo chính ( )t

p  trong 

vùng nút và hàm lượng cốt thép ( ),
b c

  . Đặc biệt, trong thành phần ứng suất 

kéo chính ( )t
p  thông thường đã có kể đến cả thành phần ứng suất dọc ( )a

f  

trong cột. Đây được xem là dấu hiệu nhận biết sự phá hoại trong vùng nút khung 

và được áp trong một số tiêu chuẩn hiện hành (ACI 318 [19] và NZS 3101 

[98]).  

1.2.2. Nút khung BTCT được tăng cường 

Phân tích PTHH là một công cụ tương đối mạnh mẽ và đầy đủ trong việc 

mô phỏng ứng xử của kết cấu. Mục đích của phương pháp này là mô tả lại các 

thí nghiệm nhằm cung cấp các cơ sở dữ liệu, khi một số công tác đo lường bằng 

thực nghiệm khó có thể thực hiện được. Việc mô hình hóa nút khung biên bằng 

phương pháp PTHH đã được thực hiện trong nhiều phần mềm mô phỏng như 

ANSYS, ABAQUS, ATENA, …  [109], [125], [81], ... Đây đều là những phần 

mềm mô phỏng được sử dụng phổ biến hiện nay và hỗ trợ mạnh mẽ trong việc  

mô phỏng hóa kết cấu. 

Abbas và cộng sự (2014) [16] đã tiến hành mô phỏng thí nghiệm nút khung 

biên cốt sợi thép (SFRC) của Bayasi và cộng sự (2002) [33], dưới tác dụng tải 

trọng lặp và có xét đến lực dọc tác dụng đầu cột. Tác giả đã sử dụng phần tử 

khối C3D8R (tám nút và ba bậc tự do ở mỗi nút) và mô hình phá hoại giòn 

(Brittle cracking) trong ABAQUS để mô hình hóa bê tông. Thép được mô hình 

hóa là vật liệu đàn dẻo và sử dụng phần tử giàn T3D2 (hai nút và ba bậc tự do 

ở mỗi nút). Ngoài ra, tác giả cũng đã sử dụng phần tử nửa cứng để phân phối 

sự phát triển của ứng suất trong quá trình phân tích. Quá trình phân tích được 

thực hiện dưới dạng phân tích động ABAQUS / Explicit với tốc độ gia tải thấp. 

Dựa trên kết quả thí nghiệm và phân tích độ nhạy phần tử, nghiên cứu đã cho 

thấy, kích thước phần tử với mắt lưới 50 mm cho kết quả phù hợp nhất với kết 
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quả thí nghiệm như Hình 1.4b. Hình dạng phá hoại trong phân tích PTHH cho 

thấy các vết nứt lan rộng trong khu vực nút. Tuy nhiên, độ dẻo lớn nhất đạt 

được trong phân tích PTHH thấp hơn 50% so với thí nghiệm [16]. 

Hình 1.4 Nghiên cứu của Abbas và cộng sự (2014) [16] 

Kam (2014) [81] đã phát triển các mô hình phân tích PTHH sử dụng phần 

mềm ABAQUS để khảo sát ảnh hưởng tỷ lệ kích thước hình học (hb/hc) của các 

nút khung biên chịu tải trọng lặp. Cũng giống như nghiên cứu của Abbas và 

cộng sự (2014) [16], phần tử khối tám nút tuyến tính (C3D8R) đã được sử dụng 

để mô hình hóa bê tông. Tuy nhiên, nghiên cứu này lại sử dụng mô hình phá 

hoại dẻo (Concrete damage plasticity) để mô hình hóa ứng xử bê tông dưới tác 

dụng tải trọng lặp, trong đó hiện tượng vỡ vùng nén và nứt vùng kéo là hai cơ 

chế phá hoại chính. Các thanh cốt thép dầm và cột được mô hình hóa bằng phần 

tử giàn T3D2 và được liên kết hoàn toàn với phần tử bê tông. Để đạt được kết 

quả chính xác, tác giả đã sử dụng khai báo tương tác dạng “đồng hồ cát” với 5 

cặp tiếp xúc như Hình 1.5b. Kết quả cho thấy chiều rộng dầm có đóng góp đáng 

 

 

a) Mẫu thí nghiệm của Bayasi 

và cộng sự (2002) [33]  

b) So sánh đường cong lực – chuyển vị 

của cả hai phương pháp 

Tiết diện I-I

Tiết diện II-II

2d15.9 mm

2d15.9mm + 

1d12.7 mm

d9.5a152 mm
2d15.9 mm

d9.5a152 mm

3d12.7 mm

610

254

305

483

254

254

254

L
ự

c 
(k

N
)

Chuyển vị (mm)

ABAQUS

Thực 

nghiệm
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kể trong việc truyền tải trọng từ dầm vào nút. Mặt khác, chiều cao của dầm có 

ảnh hưởng không đáng kể trong việc thay đổi phương truyền tải, nhưng nó ảnh 

hưởng đến hiệu quả kháng chấn của nút. Kết quả cũng cho thấy ứng suất cắt 

trong vùng nút có “dầm rộng – cột cao” lớn hơn so với nút thông thường [81]. 

Hình 1.5 Nghiên cứu của Kam (2014) [81] 

1.3. Nghiên cứu thực nghiệm nút khung biên 

1.3.1. Nút khung biên BTCT thông thường 

Hamil (2000) [68] đã thực hiện trên 26 mẫu thí nghiệm nút khung biên. 

Mục tiêu của nghiên cứu này là khảo sát ảnh hưởng của cấu tạo neo thép dầm, 

cường độ bê tông, cốt thép ngang ở vùng nút, tỷ lệ kích thước hình học (hb/hc) 

và sử dụng bê tông cường độ cao (HSC). Nghiên cứu này đã chỉ ra rằng:  

• Neo với góc uốn 900 đi vào nút hiệu quả cao hơn 20% so với neo dạng chữ 

U khi tải trọng đạt giá trị lớn nhất nhưng không đúng khi vết nứt chéo đầu tiên 

xuất hiện. 

• Cốt đai nút giúp tăng cường khả năng kháng cắt cực hạn của nút nhưng 

không ảnh hưởng đến cường độ tại vết nứt chéo đầu tiên. 

 

 

a) Mô hình ABAQUS b) Tương tác dạng “đồng hồ cát” 
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• Khả năng kháng cắt của nút giảm khi tăng tỷ lệ kích thước hình học 

( )/
b c

h h . 

• Độ dẻo của nút thấp nhưng cường độ cắt không giảm trong quá trình thí 

nghiệm. 

• Ứng suất cắt được chuẩn hóa của nút đối với căn bậc hai cường độ chiu 

nén của bê tông ( )c
f  không thay đổi khi sử dụng bê tông cường độ cao, 

nhưng lại tăng khi sử dụng bê tông cốt sợi như được thể hiện ở Hình 1.6. 

Hình 1.6 Khảo sát ảnh hưởng cốt thép ngang của Hamil (2000) [68] 

Hakuto và cộng sự (2000) [67] đã nghiên cứu ảnh hưởng cấu tạo neo của 

hai mẫu thí nghiệm nút khung biên được thiết kế theo tiêu chuẩn New Zealand 

NZS 3101 [98]. Hai mẫu có kích thước hình học giống nhau, dầm có chiều dài 

1525 mm với tiết diện 300×500 mm, trong khi cột có chiều dài 2900 mm với 

tiết diện vuông 460 mm. Sự khác nhau của hai mẫu, một mẫu được cấu tạo theo 

quy định của ACI 318 [18] (Hình 1.7a), mẫu còn lại có cấu tạo neo bằng cách 

uốn móc ra khỏi vùng nút (Hình 1.7b), cả hai mẫu thí nghiệm đều không có lực 

dọc tác dụng đầu cột. Nghiên cứu cho thấy, mẫu thí nghiệm có cấu tạo neo đi 

vào nút được cải thiện đáng kể về khả năng chịu lực (tăng 18%). Hơn nữa, ứng 

suất cắt ngang của mẫu này đạt được lên đến 0.053fc’ tương ứng với sự hình 

  

a) Ảnh hưởng cốt thép ngang đối với vết 

nứt đầu tiên của nút 

b) Ảnh hưởng cốt thép ngang đối 

với cường độ cắt lớn nhất 

Ứ
n

g
 s

u
ấ
t 

cắ
t 

(M
P

a
0
.5
)
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thành khớp dẻo ở đầu dầm, mẫu còn lại bị phá hoại cắt tại thời điểm ứng suất 

cắt ngang lớn nhất 0.045fc’. 

Hình 1.7 Cơ chế kháng cắt được đề xuất của Hakuto và cộng sự [67] 

Tuy nhiên, mục tiêu nghiên cứu này là khảo sát ứng suất tại góc uốn của 

cốt thép dầm, vị trí này đại diện cho một nút trong mô hình thanh chống giằng 

(STM). Trong đó, thanh chống nén chéo có tác dụng chống lại cốt thép dầm 

như trong Hình 1.7a. Ngược lại, mô hình trong Hình 1.7b cho thấy không có 

điểm nút ở đầu thanh chống chéo để đảm bảo sự ổn định cho mô hình. Vì vậy, 

tác giả đã đề xuất cơ chế kháng cắt thay thế ở vùng nút bằng cách tăng cường 

hiệu ứng bó ở vị trí chân cột phía trên vùng nút như trong Hình 1.7c. Hơn nữa, 

tác giả đã nghiên cứu phương pháp đánh giá khả năng chịu cắt giới hạn dựa 

trên sự xuất hiện của vết nứt ban đầu trong vùng nút. Mặc dù cách tiếp cận này 

có vẻ hợp lý, nhưng thực tế, nút khung có khả năng truyền lực cắt cao hơn đáng 

kể sau khi xảy ra vết nứt chéo trong thanh nén chéo, khả năng chịu lực lớn nhất 

không nhất thiết phải tương ứng với thời điểm xuất hiện nứt chéo đầu tiên. 

Cường độ chịu kéo trong tiết diện nghiêng là tương đối quan trọng vì các lực 

căng vuông góc với thanh chống nén chéo bê tông sẽ làm suy yếu cường độ 

   

a) Cơ chế kháng cắt lý 

lý tưởng  

b) Cơ chế kháng cắt 

kém lý tưởng 

c) Cơ chế kháng cắt 

thay thế 
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chịu nén của thanh chống. Trong trường hợp này, hệ số '

1 c
k f  có thể coi là 

một tiêu chí đánh giá, vì cường độ chịu kéo của bê tông là một hàm của '

c
f  

trong đó k là hệ số thu được từ thực nghiệm và fc
’ là cường độ chịu nén bê tông. 

Phá hoại nén tại đường chéo được cho là xảy ra khi đạt đến ứng suất cắt giới 

hạn '

2 c
k f . Đây có thể coi là một tiêu chí đánh giá sự phá hoại của nút phù hợp 

hơn là chỉ dựa vào giá trị ứng suất cắt, vì ảnh hưởng của lực dọc cột đến cường 

độ của nút khung sẽ được xác định một cách rõ ràng. 

Genesio (2012) [63] đã có nghiên cứu thực nghiệm về 5 mẫu nút khung 

biên. Các mẫu thí nghiệm được khảo sát có kí hiệu từ JT1-1 đến JT4-1 và được 

dự báo sẽ không bị phá hoại cắt trước khi ứng suất trong cốt thép đạt đến giới 

hạn chảy. Mẫu JT5-1 được thiết kế để có cơ chế phá hoại trong dầm sau khi 

xuất hiện vết nứt chéo đầu tiên. Thí nghiệm cho thấy, các mẫu JT1-1 đến JT4-

1 ảnh hưởng rõ rệt đến khả năng chịu cắt của nút khi được cấu tạo neo như 

Hình 1.8 (không có cốt thép ngang trong vùng nút). Ngoài ra, cấu tạo neo với 

góc uốn 900 đi vào nút cho thấy hiệu quả hơn so với uốn ra ngoài nút, neo thẳng 

và thanh tròn trơn với góc uốn 1800. Đối với mẫu JT5-1, sự phá hoại dầm xảy 

ra sau khi vết nứt chéo đầu tiên xuất hiện ở vùng nút. Cơ chế phá hoại này đã 

chứng minh rằng độ dẻo của nút không được cải thiện khi ứng suất trong cốt 

thép đạt đến giới hạn chảy [63]. 

Hình 1.8 Nghiên cứu thực nghiệm của Genesio (2012) [63] 

 

a) JT1-1, JT5-1 b) JT2-1 c)  JT3-1 d) JT4-1 
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1.3.2. Nút khung biên BTCT được tăng cường 

Henager (1977) [73] đã tiến hành thí nghiệm trên 2 mẫu nút khung biên. 

Một mẫu được thiết kế kháng chấn, mẫu còn lại loại bỏ thành phần cốt đai và 

được thay thế bằng vật liệu bê tông cốt sợi thép (SFRC) với sợi thép tròn trơn, 

kéo nguội và mạ đồng (Hình 1.9). Cả hai mẫu đều được thí nghiệm dưới tác 

dụng tải trọng lặp. Kết quả thí nghiệm cho thấy rằng, các sợi thép đã giúp cải 

thiện đáng kể khả năng phá hoại, suy giảm cường độ chậm hơn và khả năng 

tiêu tán năng lượng cao hơn sau chu kỳ gia tải thứ 10 so với nút thông thường. 

 

Hình 1.9 Chi tiết mẫu thí nghiệm của Henager (1977) [73] 

Gefken và cộng sự (1989) [61] đã khảo sát trên 10 mẫu thí nghiệm có kích 

thước hình học giống nhau (Hình 1.10). Sợi thép sử dụng trong nghiên cứu này 

là dạng sợi thẳng, tiết diện tròn. Kết quả cho thấy rằng sử dụng sợi thép trong 

nút khung không chỉ tăng khoảng cách cốt đai mà còn có thể loại bỏ hoàn toàn 

cốt đai, tăng độ dẻo và khả năng chịu lực (tăng thêm 10%), khả năng tiêu tán 

năng lượng (tăng nhiều hơn 100%), độ cứng nút và tính toàn vẹn (mô hình vết 

nứt tốt hơn, ít bong tróc hơn) đạt được tới 1.7 lần khuyến nghị so với mẫu nút 

khung BTCT truyền thống. 

2d 22.2 mm

2d 22.2 mm

d 9.5a 76 mm

8d 22.2 mm

d 15.9a 102 mm
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Hình 1.10 Cấu tạo nút khung của Gefken và cộng sự (1989) [61] 

Jiuru và cộng sự (1992) [78] thực hiện nghiên cứu thực nghiệm trên 5 mẫu 

nút khung biên có kí hiệu như Hình 1.11. Thí nghiệm sử dụng hai loại sợi thép 

khác nhau: (i) sợi thép hình chữ nhật dài có chiều dài 25 – 30 mm với kích 

thước tiết diện 4×4 mm và 5×5 mm, được cắt ra từ những tấm thép có hàm 

lượng carbon thấp và (ii) sợi thép tròn có đường kính 0.7 – 0.8 mm với chiều 

dài 50 – 55 mm. Kết quả thí nghiệm cho thấy việc sử dụng sợi thép làm tăng 

khả năng kháng cắt và hấp thụ năng lượng. Với những mẫu nút khung biên, các 

thanh thép dọc trong nút sử dụng cốt sợi thép ít bị trượt hơn so với trong nút 

không sử dụng cốt sợi.  

Hình 1.11 Mẫu thí nghiệm của Jiuru và cộng sự (1992) [78] 

d 12.7a 100 mm

d 9.5a 38 mm d 9.5a 80 mm

4d1 9.05 mm

2d1 9.05 mm

2d1 9.05 mm

1d5 .9 mm

Vùng tăng cường

Vf  = 2%

lf   = 25 mm

df  = 0.41 mm

lf /df  = 61

   

a) SF1, SF2 b) SF3, SF5 c) RC4 
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Dựa trên kết quả thí nghiệm, tác giả đã đề xuất công thức để xác định khả 

năng kháng cắt của sợi thép như sau: 

Gebman (2001) [59] thực hiện thí nghiệm trên 6 mẫu nút khung biên với tỉ lệ 

mô hình 1:2 gồm 2 mẫu BTCT truyền thống và 4 mẫu BTCT được tăng cường bằng 

bê tông cốt sợi thép (SFRC) như Hình 1.12. Sợi thép được sử dụng có hàm lượng 

2%, chiều dài 31 mm và đường kính 0.5 mm. Khoảng cách cốt đai trong 2 mẫu BTCT 

truyền thống là 102 mm và 4 mẫu tăng cường còn lại lần lượt là 152 mm và 203 mm. 

Kết quả thí nghiệm cho thấy những mẫu sử dụng SFRC có khả năng chịu lực lớn hơn 

và bề rộng vết nứt giảm đi đáng kể. Khả năng tiêu tán năng lượng của nút SFRC tăng 

xấp xỉ 100% và 300% cho mẫu có khoảng cách thép đai lần lượt là 203 mm và 152 

mm so với nút BTCT. 

Hình 1.12 Cấu tạo mẫu thí nghiệm trong nghiên cứu Gebman (2001) [59] 

Gencoglu và cộng sự (2002) [62] khảo sát thực nghiệm ảnh hưởng bê tông 

cốt sợi thép (SFRC) trên 4 mẫu nút khung biên như Hình 1.13. Hai mẫu đầu tiên có 

sử dụng thép đai, hai mẫu còn lại sử dụng bê tông cốt sợi thép (SFRC) và tăng khoảng 

2
f

f f j

f

l
F V A

d
=  (1.9) 

  

a) Mẫu truyền thống b) Mẫu được tăng cường 

d 19  mm

d 19  mm

2d 25.4  mm d 9.5  mm

4d 22.2  mmd 9.5 a102 mm

2d 25.4  mm

2d 19  mm

2d 19  mm

d 9.5 a102 mm

2d15.9 mm

d12.7 mm

d12.7 mm

2d12.7 mm

2d15.9 mm

4d15.9 mm

d12.7 mm 2d15.9 mm

3d12.7 mm
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cách cốt đai trong nút. Sợi thép có chiều dài 60 mm và đường kính 0.8 mm, giới hạn 

chảy là 1000 MPa với hàm lượng thép được sử dụng là 1%. Kết quả thí nghiệm cho 

thấy, việc sử dụng sợi thép trong nút cho phép giảm hàm lượng thép đai. Sợi thép 

giúp tăng tính dẻo, khả năng kháng cắt và cải thiện khả năng hấp thụ năng lượng. Tuy 

vậy, tác giả kiến nghị sử dụng cả sợi thép và cốt đai trong nút. 

Hình 1.13 Nghiên cứu thí nghiệm của Gencoglu và cộng sự (2002) [62] 

Liu (2006) [87] đã thí nghiệm 7 mẫu nút khung như Hình 1.14. Nhóm 1 gồm: 

3 mẫu không thiết kế kháng chấn, trong đó 1 mẫu không có sợi thép và hai mẫu có 

bổ sung sợi thép trong nút với hàm lượng lần lượt là 1% và 2%. Nhóm 2 gồm: 4 mẫu 

thiết kế kháng chấn theo tiêu chuẩn New Zealand NZS 3101[98], trong đó mẫu số 1 

kết hợp cốt đai và sợi thép hàm lượng 1%, mẫu số 2 giống mẫu số 1 nhưng giảm hàm 

lượng cốt thép đai xuống 50%, mẫu số 3 với khoảng cách thép đai lần lượt là 60 mm 

và 70 mm cho vùng tới hạn của dầm, mẫu số 4 được thiết kế kháng chấn đầy đủ theo 

tiêu chuẩn New Zealand NZS 3101[98]. Sợi thép sử dụng trong nghiên cứu này có 

chiều dài 35mm và đường kính 0.5 mm. Nghiên cứu cho thấy, sử dụng sợi thép trong 

nút làm tăng đáng kể khả năng kháng cắt, tính dẻo, khả năng chịu lực, tiêu tán năng 

lượng. Với hàm lượng cốt sợi 1%, khả năng kháng cắt của nút bằng với nút có cấu 

tạo kháng chấn truyền thống. Nghiên cứu cũng đề xuất công thức tính sức kháng cắt 

của sợi thép như sau: 

    

a) Mẫu 1 b) Mẫu 2 c) Mẫu 3 (SFRC) d) Mẫu 4 SFRC) 

( ) /f f f f fV K l V d=  (1.10) 
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Hình 1.14 Cấu tạo mẫu thí nghiệm trong nghiên cứu của Liu (2006) [87] 

Bayasi và cộng sự (2002) [33] đã tổng hợp các nghiên cứu về sự hiệu quả 

của việc sử dụng sợi thép trong việc tăng khả năng kháng cắt của nút khung và 

giảm hàm lượng cốt đai trong nút. Bảng 1.2 cho thấy khoảng cách cốt đai và 

cốt thép ngang của nút giảm từ 50% đến hơn 200% khi hàm lượng cốt sợi thép 

tăng từ 0 đến 2%, dẫn đến chỉ số cốt sợi [Vf(lf/df)] nằm trong khoảng từ 0.74 

đến 2. Tóm tắt cũng cho thấy, hàm lượng sợi thép được đề xuất là không ít hơn 

1% (theo thể tích) và ít nhất 1.5% sẽ để giảm sự cố bên trong vùng nút. 

Bảng 1.2 Tóm tắt sử dụng sợi thép thay cho cốt đai trong nút khung [33] 

  

a) Mẫu truyền thống b) Mẫu được tăng cường 

STT 
Hàm lượng cốt 

thép ngang (%) 

Tỷ lệ 

giảm (%) 

Phần trăm 

giảm (%) 
Vf (%) lf (mm) [Vf(lf/df)] 

1 3.1 3.1 100 1.7 38 1.28 

2 0.2 0.12 60 2 25 2 

3 0.36 0.2988 83 1 32 1 

4 0.47 0.282 60 1 28 0.74 

5 1.38 0.552 40 2 25 1.2 

6 0.63 0.63 100 1.5 41 1.13 

7 0.87 0.87 100 1.5 45 1.77 

8 1.14 1.14 100 1.6 50 1.6 

9 0.12 0.0876 73 1.6 50 1.6 

10 0.55 0.275 50 2 50 1.2 

Vùng tăng cường

Vf  = 1 và 2 %

 lf  = 35 mm

 df = 0.5 mm

 lf /df  = 70
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Röhm và cộng sự (2012) [114] đã tiến hành thí nghiệm trên 3 nhóm nút 

khung biên như Hình 1.15. Nhóm 1 gồm 2 mẫu SP-5 và SP-6 được thiết kế theo 

tiêu chuẩn Ấn Độ [126] và Eurocode 8 (2005) [54] với cấp độ dẻo trung bình 

(DCM). Nhóm 2 được tăng cường sợi thép gồm các mẫu SP-6-2 và SP-6-3, 

hàm lượng cốt sợi thép được sử dụng là 1 và 1.5% và sử dụng bê tông có cường 

độ cao hơn nhằm mục đích nghiên cứu khả năng chịu lực nút và ảnh hưởng của 

sợi thép. Mẫu SP-6a và SP-6a-2 được cấu tạo để thay đổi cơ chế phá hoại hai 

mẫu trên khi giảm hàm lượng cốt thép dọc. Nhóm 3 là nhóm được tăng cường 

bằng vật liệu bê tông cốt sợi tính năng cao (HPFRC) với mục đích thay đổi vị 

trí của khớp dẻo từ cột sang dầm. Các thông số khảo sát bao gồm: cốt thép dọc 

dầm, cốt thép ngang nút, vị trí của khớp dẻo, khả năng chịu lực, ửng xử nút, độ 

dẻo và tiêu tán năng lượng.  

Hình 1.15 Nghiên của thực nghiệm của Röhm và cộng sự (2012) [114] 

Kết quả nghiên cứu cho thấy khả năng chịu lực của nút được tăng cường 

bằng vật liệu bê tông cốt sợi thép (SFRC) tốt hơn về tính toàn vẹn của nút và 

tiêu tán năng lượng so với nút bê tông cốt thép thông thường. Trong trường hợp 

   

a) Nhóm 1 b) Nhóm 2 c) Nhóm 3 
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mẫu thí nghiệm có sự dịch chuyển vị trí phá hoại sang dầm thì sự tiêu tán năng 

lượng có thể được tăng lên trong mỗi trường hợp. Ngoài ra, nghiên cứu này còn 

đề xuất chiều cao tối đa của dầm tương ứng được lấy bằng 2 lần chiều dài vùng 

tăng cường. Nghiên cứu này đã chứng minh được việc sử dụng bê tông cốt sợi 

thép (SFRC) thay cho cốt đai vùng nút. Đặc biệt là việc sử dụng bê tông cốt sợi 

tính năng cao (HPFRC) giúp dịch chuyển khớp dẻo sang dầm. Đây cũng là 

những ý tưởng ban đầu của luận án nhằm ứng dụng một loại vật liệu có những 

tính chất vượt trội hơn bê tông cốt sợi tính năng cao (HPFRC) chính là bê tông 

cốt sợi thép tính năng siêu cao (UHPFRC) giúp tăng cường cho nút khung. 

Năm 2018, Khan và cộng sự [83] đã thực hiện trên 4 mẫu nút khung TC, 

TS1, TS2 và TE .Trong đó, TC là mẫu đối chứng, các mẫu còn lại được tăng 

cường bằng việc sử dụng vật liệu bê tông tính năng siêu cao (UHPC) dày 30 

mm. Phương pháp tăng cường này được thực hiện theo hai cách là kỹ thuật 

phun cát trực tiếp và dán bao bọc bằng keo epoxy xung quang vùng nút khung 

như Hình 1.16b. Kết quả nghiên cứu này cho thấy, việc tăng cường này đã làm 

chậm quá trình phát triển vết nứt và chuyển cơ chế phát triển các vết nứt chéo 

trong vùng nút sang vết nứt uốn dọc của dầm. Khả năng chịu lực của mẫu được 

tăng cường lớn hơn mẫu đối chứng TC lần lượt là 2.3, 2.2 và 2.44 lần. Độ cứng 

ban đầu cũng tăng lần lượt là 2.73, 2.86, và 2.2 lần. Hơn nữa, khả năng tiêu tán 

năng lượng cao hơn khoảng 3.1 và 2.6 so với mẫu đối chứng. Nghiên cứu cũng 

chỉ ra rằng, giữa hai phương pháp tăng cường được đề xuất, phương pháp sử 

dụng kỹ thuật phun cát trực tiếp được khuyến nghị có hiệu quả để phục hồi kết 

cấu khung, không chỉ cung cấp sự gia tăng đáng kể về cường độ mà còn tăng 

chuyển vị, độ dẻo và khả năng tiêu tán năng lượng đáng kể. Tuy nhiên, đối với 

phương pháp thứ hai, các nghiên cứu tiếp theo là cần thiết để giải quyết các vấn 

đề tách rời các tấm UHPFRC đúc sẵn gắn vào nút bằng keo epoxy, dẫn đến suy 

giảm cường độ và giảm độ dẻo đột ngột. 
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Hình 1.16 Nghiên cứu thí nghiệm của Khan và cộng sự (2018) [83] 

1.4. Các tham số ảnh hưởng đến ứng xử nút khung 

1.4.1. Lực dọc tác dụng trong cột 

Ảnh hưởng của lực dọc đối với ứng xử của nút khung chưa được kết luận 

một cách rõ ràng do nhiều nguyên nhân khác nhau. Một số nghiên cứu đã chỉ 

ra rằng, khả năng kháng cắt của nút khung tăng lên khi lực dọc tăng [46], [104]. 

Tuy nhiên cũng có một số nghiên cứu không xét đến thành phần này [101]. 

Hassan (2011) [69] tập hợp dữ liệu của 100 mẫu thí nghiệm nút khung và phân 

loại dưới ba dạng phá hoại cơ bản là J, BJ và BCJ (Hình 1.17a). Dạng J được 

hiểu là vùng nút phá hoại trước khi ứng suất trong cốt thép dầm hoặc cột đạt 

đến giới hạn chảy. Ngược lại, dạng BJ xảy ra khi ứng suất trong cốt thép dầm 

đạt đến giới hạn chảy trước khi vùng nút bị phá hoại. Ở dạng phá hoại này, 

thành phần lực dọc sẽ được tăng cường và độ liên kết của cốt thép dọc trong 

nút tăng lên [104]. Dạng BCJ là khi đồng thời ứng suất trong cốt thép dầm đạt 

đến giới hạn chảy và phá hoại vùng nút. Nghiên cứu này cũng chỉ ra rằng, khả 

năng chịu lực của nút tăng lên rõ rệt khi cột chịu lực dọc tác động lớn hơn 

0.2fc
’Ag (Ag là tiết diện cột). Ngoài ra, nghiên cứu này cũng cho thấy mối quan 

hệ giữa tỷ số nén lực dọc và ứng suất kéo chính (pt) đối với dạng phá hoại J 

 

 

a) Cấu tạo mẫu thí nghiệm b) Phương pháp tăng cường 
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giảm khi lực dọc tăng, vì vậy có thể thấy ảnh hưởng tích cực của lực dọc đến 

cường độ của nút [69]. 

Hình 1.17 Nghiên cứu ảnh hưởng lực dọc của Hassan (2011) [69] 

 

a) Ảnh hưởng của tỷ số nén lực dọc đến biến dạng cắt của nút 

 

b) Ảnh hưởng của tỷ số nén lực dọc đến ứng suất kéo chính. 

  Phá hoại J

Δ Phá hoại BJ

  Phá hoại BCJ

Lực dọc nhỏ Lực dọc lớn

Tỷ số nén của lực dọc
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1.4.2. Cường độ chịu nén của bê tông 

Kim và cộng sự (2007) [84] đã nghiên cứu ảnh hưởng của cường độ chịu 

nén bê tông (19 đến 89 MPa) đến ứng xử của nút khung như Hình 1.18.  

Hình 1.18 Ảnh hưởng cường độ bê tông đến ứng suất cắt trong nút [84]  

 

a) Điểm B, chảy dẻo cốt thép dầm 

 

b) Điểm C, bê tông bị vỡ 

Cường độ chịu nén bê tông (MPa)
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Nút khung góc, BJ, CC=0.12

Nút khung góc, BJ, CC=-0.42
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Lực cắt tầng

Điểm C
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Nghiên cứu này đã chỉ ra ba điểm chính A, B và C liên quan tương ứng 

đến ứng xử chung của nút. Điểm A tương ứng với sự xuất hiện vết nứt chéo đầu 

tiên trong vùng nút, trong khi điểm B và C tương ứng với giai đoạn chảy dẻo 

của các thanh cốt thép dọc và hiện tượng vỡ lớp bê tông. Hình 1.18 cho thấy, 

cường độ chịu nén bê tông ảnh hưởng nhiều đến ứng suất cắt tại cả điểm B và 

điểm C. Ngoài ra, việc tăng cường độ bê tông giúp cải thiện khả năng kháng 

cắt của nút bằng cách cải thiện khả năng chịu lực của cột và dầm, cũng như 

cường độ liên kết của các thanh cốt thép trong nút [84]. 

1.4.3. Hiệu ứng bó của cốt thép vùng nút 

Các tiêu chuẩn như ACI 318-14 (2014) [19], NZS 3101 (1995) [98] và 

Eurocode 8 (2005) [54] đều có xét đến sự ảnh hưởng của cốt thép đai giúp tăng 

khả năng kháng cắt và truyền ứng suất cắt gây ra hiệu ứng bó của bê tông trong 

vùng nút. Hầu hết các mô hình thiết kế hiện nay xem xét ảnh hưởng độc lập của 

cốt thép đai với các thành phần khác trong vùng nút [120], [134], [32], [70]. 

Một số nghiên cứu đã được thực hiện để đánh giá ảnh hưởng của các dạng cấu 

tạo cốt đai khác nhau đến khả năng kháng cắt của nút. Tuy nhiên, vẫn chưa đưa 

ra được kết luận chung một cách cụ thể.  

Ảnh hưởng của cốt thép đai trong nút có thể được định nghĩa là hệ số bó 

ρsvfyh/fc
’. Trong đó ρsv là hàm lượng cốt đai trong nút; fyh là ứng suất chảy cốt 

thép đai và fc
’ là cường độ chịu nén bê tông. Hình 1.19 cho thấy đối với trường 

hợp nút khung biên bị phá hoại loại J (vùng nút bị phá hoại trước ứng suất trong 

cốt thép đạt đến giới hạn chảy), các hệ số tương quan ảnh hưởng cốt thép ngang 

tới ứng suất và biến dạng cắt của nút tại điểm C lần lượt là 0.70 và 0.74. Kết 

quả này chỉ ra rằng hàm lượng cốt thép đai trong nút có liên quan đến khả năng 

kháng cắt của nút biên loại J, trong đó ứng suất cốt thép dọc trong dầm và nút 

vẫn nằm trong giai đoạn đàn hồi [84]. Đối với tất cả các trường hợp khác, hệ 

số cốt thép ngang và ứng suất cắt của nút chưa tương đồng. 
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Hình 1.19 Ảnh hưởng của chỉ số cốt thép ngang đối với ứng suất và biến 

dang trong vùng nút [84] 

 

 

a) Ứng suất cắt của nút 

 

b) Biến dạng cắt của nút 

Nút khung giữa, J, CC=0.04
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Nút khung góc, BJ, CC=0.43
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Nút khung góc, BJ, CC=-0.45
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1.5. Bê tông cốt sợi thép tính năng siêu cao (UHPSFRC) 

1.5.1. Giới thiệu 

Bê tông tính năng siêu cao (UHPC) là một trong những loại vật liệu mới 

trong công nghệ vật liệu bê tông ở đầu thế kỷ 21 [95]. Vào những năm 1970, 

bê tông thông thường có cường độ chịu nén trong khoảng 60 – 80 MPa [39]. 

Sau đó, xuất hiện thêm các nghiên cứu về việc tăng cường độ bê tông dựa trên 

các nguyên tắc hạ thấp tỷ lệ nước/xi măng từ 0.6 xuống 0.4, giảm độ rỗng và 

sự phát triển của chất siêu dẻo đã giúp cường độ chịu nén tăng từ khoảng 60 

MPa lên tới 290 MPa [142], [116], [31].  

Bê tông cốt sợi thép tính năng siêu cao (UHPSFRC) là sự kết hợp giữa bê 

tông tính năng siêu cao và thành phần sợi thép được phát triển trong thời gian 

gần đây. Khái niệm này dựa trên việc cải thiện tính đồng nhất, mật độ hỗn hợp, 

cấu trúc vi mô và độ dẻo. Nguyên tắc chế tạo vật liệu này được tóm tắt như sau: 

• Loại bỏ các cốt liệu thô với kích thước nhỏ hơn 2.5 mm nhằm tăng cường 

tính đồng nhất và giảm các tác động cơ học theo JSCE (2008) [80].  

• Tỷ lệ nước/xi măng thấp (0.2 đến 0.25) giúp duy trì khoảng cách các hạt 

xi măng nhỏ dẫn đến cấu trúc dày đặc và thu nhỏ mao mạch. 

• Tối ưu hóa mật độ cố kết, tức là sử dụng hạt mịn silica fume (SF) phân 

phối sao cho lấp đầy các lỗ rỗng. Cấu trúc dày đặc giúp cho tăng cường độ và 

giảm độ xốp của hỗn hợp bê tông. 

• Thêm các phụ gia để đạt được khả năng làm việc của hỗn hợp. 

• Cường độ vật liệu có thể tăng cường hơn nữa trong quá trình sản xuất bằng 

cách tăng áp lực, đóng rắn nhiệt hoặc cả hai. 

• Thêm sợi nhằm tăng cường độ dẻo và ứng xử sau cực đại.  

Các tính chất của UHPSFRC đã được chứng minh mang lại hiệu quả cao 

hơn đáng kể so với các loại bê tông thông thường như: cường độ chịu nén lớn, 

cường độ chịu kéo được tăng cường, mô đun đàn hồi và giới hạn đàn hồi cao, 
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độ dẻo được cải thiện, tăng cường ứng xử sau đàn hồi, tăng độ bền, không thấm 

nước, chống ăn mòn, chống mài mòn và chống môi trường xâm thực [23], 

[136], [137]. Các tính chất đa dạng của vật liệu này có thể được thiết kế riêng 

bằng cách sửa đổi một số tham số như: loại sợi, khối lượng của sợi, hướng đổ 

và thành phần cấp phối. Do đó, các giá trị ở cường độ chịu kéo thay đổi từ 8 – 

15.9 MPa và cường độ chịu nén khoảng từ 150 – 200 MPa. Một yếu tố đáng 

chú ý khác của UHPSFRC liên quan đến khả năng làm việc hiệu quả trong môi 

trường khắc nghiệt như độ ẩm, tải trọng nhiệt đó là vì ít độ rỗng trong thành 

phần hỗn hợp và ít xuất hiện các vết nứt nhỏ [131]. Mặc dù có đặc tính vượt 

trội nhưng việc ứng dụng UHPSFRC vào kết cấu vẫn chưa phổ biến vì chi phí 

vật liệu tương đối cao và thiếu các tiêu chuẩn thiết kế hiện hành. 

1.5.2. Tính chất cơ học của bê tông cốt sợi thép tính năng siêu cao 

1.5.2.1. Ứng xử nén 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Hình 1.20 Ứng xử nén của UHPSFRC [128] 
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Đường cong ứng suất nén điển hình của UHPSFRC được thể hiện trong 

Hình 1.20 cho thấy cường độ chịu nén của UHPSFRC tương đối gần với thép. 

Ứng xử nén của UHPSFRC được đặc trưng bởi cường độ lớn hơn 150 MPa, 

mô đun đàn hồi (45 – 55 GPa), biến dạng 4 – 5% và độ dẻo sau cực đại. Nhìn 

chung, ảnh hưởng của sợi thép đến cường độ chịu nén và môđun đàn hồi là ít 

[94], [92]. Mặt khác, ứng xử sau cực đại bị ảnh hưởng chủ yếu bởi loại sợi, hàm 

lượng sợi, hướng sợi và liên kết của sợi trong hỗn hợp [136]. 

1.5.2.2. Ứng xử kéo 

Hình 1.21 Ứng xử kéo của UHPSFRC [128] 

Vật liệu bê tông thông thường có khả năng chịu kéo tương đối kém, còn 

cường độ chịu kéo của UHPSFRC cao hơn rất nhiều (8 – 15 MPa) [44], [37]. 

Để cải thiện các đặc tính kéo của UHPSFRC như cường độ, độ dẻo và khả năng 
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hấp thụ năng lượng, … nhiều phương pháp đã được đề xuất: sử dụng sợi thép 

biến dạng lớn [136], pha trộn nhiều loại sợi [107] và tăng hàm lượng sợi [136]. 

Đặc biệt, để thu được cường độ chịu kéo cao (lớn hơn 10 MPa), độ dẻo cao 

(biến dạng lớn hơn 0.5%) và khả năng hấp thụ năng lượng cao (năng lượng phá 

hủy lớn hơn 30 kJ/m2), hàm lượng sợi nhỏ (nhỏ hơn 2.5% theo thể tích) thì phải 

pha trộn hai loại sợi có tính biến dạng cao [136], [107]. Đây là những ưu điểm 

của loại vật liệu này cần được phát triển và nghiên cứu chuyên sâu hơn nữa 

trong việc ứng dụng vào kết cấu của công trình thực tế. 

1.5.2.3. Năng lượng phá hủy 

Năng lượng phá hủy là đặc tính có ảnh hưởng đáng kể đến ứng xử kết cấu 

và được kí hiệu là Gf. Đây là lượng năng lượng cần thiết để tạo ra một vết nứt 

liên tục trên diện tích bề mặt vết nứt. Thông số này thể hiện ứng xử nứt và sau 

nứt của bê tông và có ý nghĩa đối với bất kỳ phân tích PTHH nào [91]. Đối với 

bê tông thường và bê tông cốt sợi (FRC), năng lượng phá hủy có thể được xác 

định là phần diện tích ở phía dưới giai đoạn hóa mềm hoặc mở rộng vết nứt của 

thí nghiệm cường độ chịu kéo trực tiếp [35], [75], [90]. Tuy nhiên, năng lượng 

phá hủy của UHPSFRC bao gồm hai miền củng cố và hóa mềm [141]. Năng 

lượng phá hủy của UHPSFRC phụ thuộc rất nhiều vào loại sợi, hình dạng và 

hàm lượng cũng như các tính chất hỗn hợp. Tăng hàm lượng sợi dẫn đến năng 

lượng phá hủy cao hơn. Giá trị năng lượng phá hủy được báo cáo của 

UHPSFRC nằm trong khoảng từ 14.000 đến 40.000 N/m [136], [141], [128] so 

với 100 đến 160 N/m cho bê tông thông thường (NC) và bê tông cường độ cao 

(HSC) [90]. Như vậy có thể thấy, năng lượng phá hủy của UHPSFRC cao đã 

giúp vật liệu này thành một trong những vật liệu được áp dụng hiệu quả cho 

các kết cấu chịu tải trọng động. 
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1.5.3. Tiêu chuẩn và ứng dụng của UHPC 

Bê tông tính năng siêu cao UHPC và bê tông thường có nhiều tính chất 

khác nhau. UHPSFRC vẫn còn là một loại vật liệu mới, do đó chưa có các quy 

định hay tiêu chuẩn trong việc áp dụng loại vật liệu này vào các công trình thực 

tế. Hiện nay, chỉ có Hiệp hội Xây dựng Pháp (AFGC) và Nhật Bản (JSCE) từng 

công bố một bộ các khuyến nghị cho vật liệu UHPC [23], [79].  Ở Việt Nam, 

các nghiên cứu về UHPC được coi là một hướng nghiên cứu mới và chưa có 

nhiều báo cáo được công bố. Một số nghiên cứu được kể đến như: Nguyễn Văn 

Tuấn (2006) [12], Trinh và cộng sự (2009) [129], Phạm Duy Hữu (2011) [3], 

Lê Trung Thành (2013) [10], Nguyễn Văn Tuấn (2014) [11], Văn Viết Thiên 

Ân (2015) [1], ... Trong những năm gần đây, nghiên cứu bê tông tính năng siêu 

cao càng được chú trọng có thể kể đến như: Trần Bá Việt (2015) [14] đã nghiên 

cứu và chế tạo thành công UHPC ở điều kiện dưỡng hộ tiêu chuẩn đạt cường 

độ chịu nén 150 MPa sử dụng phụ gia khoáng (PGK) tro trấu ở Việt Nam. 

UHPC đã được ứng dụng trong rất nhiều công trình trên thế giới điển hình 

như đường băng tại sân bay Haneda (Tokyo, Nhật Bản); cầu Gärtnerplatz ở 

Kassel Đức; cổng thu phí được xây dựng cho cầu cạn Millau tại Pháp và một 

số công trình phục vụ mục đích quân sự [115]. UHPC còn được ứng dụng vào 

dầm nhờ cường độ chịu uốn được cải thiện đáng kể, cốt thép trong dầm thường 

được thay thế bởi thành phần sợi thép có trong thành phần hỗn hợp [22]. Ở Việt 

Nam, các dự án nghiên cứu ứng dụng UHPC vào kết cấu công trình có thể được 

kể đến như: hệ thống lắp ghép xử lý nước thải tại nhà máy lọc dầu Nghi Sơn; 

chế tạo cọc cừ bê tông thay thế cọc cừ larsen thép tại dự án Rừng Dương, Vũng 

Tàu; cầu đi bộ đầu tiên tại thành phố Vị Thanh, Hậu Giang; đài tưởng niệm liệt 

sỹ trung đoàn 207 tại ấp Đá Biên, Long An. Trong tương lai, việc ứng dụng bê 

tông UHPSFRC vào các kết cấu cầu, tấm sàn, khung chịu lực trong các tòa nhà 
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cao tầng, các công trình biển đảo… ở Việt Nam là hoàn toàn khả thi với ưu 

điểm vượt trội về cường độ, độ bền và tuổi thọ công trình. 

1.6. Các nội dung cần nghiên cứu của luận án 

1.6.1. Nhận xét về nghiên cứu thực nghiệm nút khung biên 

Ứng xử của các nút khung biên đã được quan tâm nghiên cứu một cách 

phổ biến trong 60 năm qua. Các thông số ảnh hưởng chính đến khả năng kháng 

cắt của nút khung: cường độ chịu nén bê tông ( )'

c
f , cấu tạo neo trong khu vực 

nút, lực dọc cột, tỷ lệ kích thước hình học( )/
b c

h h  và hàm lượng cốt thép 

( ),
b c

  . Tuy nhiên, trong các nghiên cứu đã không khảo sát đầy đủ về sự ảnh 

hưởng của tất cả các tham số trên. Điều này có thể là do điều kiện áp dụng các 

tiêu chuẩn thiết kế tính toán kết cấu giữa các quốc gia và thực hiện các chương 

trình thí nghiệm với quy mô lớn gặp phải nhiều khó khăn. Hơn nữa, ảnh hưởng 

của tham số như lực dọc trong cột không phải dễ dàng thực hiện được và chỉ 

có một vài nghiên cứu đã đo được biến dạng cắt nút như [46], [103], [74]. Các 

nghiên cứu gần đây cho thấy, trạng thái giới hạn tương ứng với sự hình thành 

vết nứt chéo đầu tiên trong nút ảnh hưởng đáng kể đến biến dạng cắt của vùng 

nút  [74], [63]. Đa số các thí nghiệm đều thực hiện dưới dạng khung phẳng chịu 

tác dụng của tải trọng lặp, việc thí nghiệm nút khung không gian, gia tải theo 

hai phương sẽ gặp phải khó khăn nhất định và không có đầy đủ trang thiết bị 

để thực hiện. 

1.6.2. Những vấn đề còn tồn tại trong việc nghiên cứu nút khung biên 

được tăng cường 

Qua phân tích tổng quan về nút khung biên được tăng cường cho thấy, 

những nghiên cứu gần đây đã tập trung vào việc sử dụng vật liệu bê tông cốt 

sợi (FRC) để tăng cường cho nút khung theo nhiều cách khác nhau. Tuy nhiên, 

các nghiên cứu này còn có một số điểm hạn chế sử dụng các mô hình thu nhỏ 
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hoặc có ứng dụng bê tông cốt sợi thép tính năng siêu cao (UHPSFRC) nhưng 

chỉ dừng ở mức dán bao bọc bằng keo epoxy xung quanh vùng nút khung. Vì 

vậy, nghiên cứu này tiến hành xác định một số vấn đề mà chưa được nghiên 

cứu một cách chuyên sâu với những mục tiêu như sau: 

➢ Nghiên cứu ứng xử của nút khung biên sử dụng bê tông tính năng siêu cao 

(UHPSFRC) bằng phương pháp thực nghiệm với mục đích:  

• Xác định mối quan hệ lực – chuyển vị, hình dạng vết nứt, dạng phá hoại, 

hệ số độ dẻo chuyển vị, biến dạng nút, ứng suất kéo chính ( )t
p  trong vùng nút, 

tiêu tán năng lượng, độ cứng cát tuyến, …  

• Khảo sát ảnh hưởng của khoảng cách tăng cường UHPSFRC đến ứng xử 

nút khung. 

➢ Nghiên cứu ứng xử của nút khung bằng phân tích PTHH bằng phần mềm 

mô phỏng số với mục đích: 

• Đánh giá độ tin cậy của phương pháp PTHH bằng cách so sánh với kết 

quả thí nghiệm. 

• Khảo sát ảnh hưởng của các tham số như: khoảng cách tăng cường 

UHPSFRC, lực dọc cột và hàm lượng cốt sợi thép đến ứng xử nút khung. 
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Chương 2. NGHIÊN CỨU THỰC NGHIỆM ỨNG XỬ CỦA NÚT 

KHUNG BIÊN BÊ TÔNG CỐT SỢI THÉP TÍNH NĂNG SIÊU CAO 

2.1. Mục tiêu và giới thiệu quy trình nghiên cứu thực nghiệm 

2.1.1. Mục tiêu nghiên cứu 

Nghiên cứu tổng quan ở Chương 1 cho thấy vật liệu bê tông tính năng siêu 

cao (UHPSFRC) có những đặc tính cơ học vượt trội. Việc ứng dụng loại vật 

liệu này để tăng cường trong nút khung vẫn chưa được nghiên cứu một cách 

đầy đủ. Vì vậy, mục tiêu của nghiên cứu thí nghiệm: 

• Đánh giá, phân tích, tìm ra các cơ chế phá hoại và cung cấp thêm cơ sở dữ 

liệu của phương pháp tăng cường nút khung biên sử dụng bê tông cốt sợi thép 

tính năng siêu cao (UHPSFRC). 

• Kiến nghị về khoảng cách tăng cường UHPSFRC trong nút khung. 

2.1.2. Xây dựng quy trình thí nghiệm 

Quá trình thực hiện thí nghiệm bao gồm các nội dung chính như sau: 

➢ Thiết kế thí nghiệm 

• Xác định sơ đồ tính và thiết lập mô hình thí nghiệm. 

• Thiết kế mẫu nút khung thí nghiệm. 

• Mô phỏng sơ bộ để dự báo trước ứng xử của nút khung biên trước khi tiến 

hành thí nghiệm. 

• Thiết kế các chi tiết thép hỗ trợ cho công tác gia tải đứng và gia tải ngang. 

• Lên phương án bố trí các đầu đo chuyển vị (LVDT) và chuẩn bị các phiến 

đo điện trở (strain gage). 

➢ Tiến hành thí nghiệm 

• Thí nghiệm vật liệu: xác định cường độ chịu nén của bê tông thông thường 

và bê tông UHPSFRC, cường độ chịu kéo trực tiếp của bê tông UHPSFRC, 

cường độ chịu kéo của thép. 

• Thí nghiệm mẫu nút khung biên chịu tải trọng lặp. 
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➢ Đánh giá và xử lý kết quả thí nghiệm 

• Dự báo giá trị và xác định bằng thực nghiệm giá trị tải trọng tương ứng 

với thời điểm bê tông bắt đầu nứt  ( )cr
P  và khả năng chịu lực lớn nhất ( )u

P . 

• Xây dựng đường cong lực – chuyển vị, hình dạng vết nứt, cơ chế phá hoại 

chính của nút khung biên. 

2.2. Cơ sở thiết kế và cấu tạo chi tiết mẫu thí nghiệm 

2.2.1.  Cơ sở thiết kế mẫu thí nghiệm 

Trong nghiên cứu này, mẫu thí nghiệm được thiết kế và cấu tạo dựa trên 

tiêu chuẩn Eurocode 8 [53] với tỷ lệ 1:1. Mẫu thí nghiệm là một bộ phận của 

kết cấu của công trình ba tầng cao 9.9 m với mặt bằng hình chữ nhật có kích 

thước khung ngang theo phương X và Y với tổng chiều dài lần lượt là 30 m và 

24 m (Hình 2.1 và Phụ lục 3). Tất cả các cột có tiết diện vuông 350×350 mm. 

Dầm giữa và biên đều có kích thước b×h = 350×450 mm. Chiều dày của sàn và 

mái hf = 150 mm, tường có chiều dày bt = 300 mm. Tải trọng tác dụng lên công 

trình được thể hiện chi tiết trong mục 1.3 của Phụ lục 3. 

Hình 2.1 Sơ đồ công trình được thiết kế 

 

 

a) Mặt bằng tổng thể công trình b) Sơ đồ khung 



39 

 

Công trình thuộc nhóm công trình đặc biệt được thiết kế theo cấp độ dẻo 

cao (DCH) sử dụng phổ phản ứng đàn hồi loại 1. Hệ kết cấu trong nghiên cứu 

này được giả định nằm trên nền thuộc lớp đất nền loại C với hệ số tầm quan 

trọng γI = 1.25. Các giá trị của các tham số ứng với nền đất loại C: TB = 0.2 s, 

TC = 0.6 s, TD = 2 s, S = 1.15 và gia tốc nền cực đại được giả thiết ag = 0.24g. 

Các thông số về mô hình cũng như các yêu cầu nút khung với cấp độ dẻo cao 

DCH được thể hiện chi tiết trong Phụ lục 3. 

2.2.2.   Cấu tạo chi tiết mẫu thí nghiệm 

Khi khung chịu tải trọng ngang, lực quán tính được chuyển từ tầng này 

sang tầng khác thông qua các cột. Trong hầu hết các trường hợp, các cột phải 

chịu lực đối diện xấp xỉ bằng lực cân bằng của momen đầu cột. Kết quả là xuất 

hiện các điểm uốn với mô men bằng 0 như Hình 2.2. Do đó, sơ đồ tính của các 

mẫu thí nghiệm được lấy tại vị trí nửa chiều cao của cột và nửa nhịp dầm. 

Hình 2.2 Khung chịu tải trọng ngang 

Có ba mẫu nút khung biên được thiết kế, chế tạo và thí nghiệm cho tới khi 

bị phá hoại. Trong đó, 01 mẫu là mẫu đối chứng, 02 mẫu còn lại dựa trên thiết 

kế của mẫu đối chứng nhưng được tăng cường bằng bê tông UHPSFRC và loại 

bỏ hoàn toàn cốt đai trong khu vực được tăng cường như Hình 2.3. Các mẫu 
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nút khung này được kí hiệu lần lượt là S1, S2 và S3 và có kích thước tổng thể 

như sau: dầm có chiều dài 2000 mm với tiết diện 350×450 mm, cột có chiều cao 

3300 mm với tiết diện 350×350 mm. Tất cả các mẫu đều có cùng kính thước 

hình học, sự khác nhau giữa các mẫu thí nghiệm là khoảng cách đoạn tăng 

cường bằng UHPSFRC như Hình 2.3. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Hình 2.3 Kích thước hình học của mẫu thí nghiệm 

Mẫu thí nghiệm thứ nhất S1 là mẫu đối chứng, thành phần mô men kháng 

uốn của dầm và cột được xác định lần lượt là 293.45 kNm và 406.08 kNm. Điều 

này cho thấy tỷ số khả năng kháng uốn của cột/dầm (MRd,c/MRd,b) là 1.66. Như 

vậy, nút khung không bị tình trạng “cột yếu dầm khỏe” (chi tiết ở Phụ lục 3). 

Dựa trên kết quả thí nghiệm bằng mô phỏng số và nghiên cứu của Carbonell 

Muñoz và cộng sự (2013) [41] nghiên cứu về đặc tính liên kết giữa bề mặt 

UHPSFRC và bê tông thông thường, việc tăng cường bê tông cốt sợi thép tính 

năng siêu cao (UHPSFRC) dự báo sẽ giúp dịch chuyển vùng khớp dẻo xa vùng 

nút. Đây là cơ sở đề xuất cấu tạo nút khung tăng cường S2 và S3. 

 

Khoảng cách 

tăng cường
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a) Mẫu S1 

 
b) Mẫu S2 
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 Hình 2.4 Chi tiết cấu tạo các mẫu thí nghiệm 

Mẫu S2 được bỏ hoàn toàn cốt đai trong vùng nút và dầm với khoảng cách 

450 mm, cuối phạm vi vùng không liên tục (D-region) [52], mẫu S3 cũng lược 

bỏ hoàn toàn cốt đai nhưng với khoảng cách bằng chiều dài tới hạn dầm lcr 

=1.5hw = 675 mm. Các giá trị này được xác định bằng kết quả mô phỏng sơ bộ 

và tỷ lệ mô men kháng dẻo và mô men tác dụng tại mặt cột khi đạt cường độ 

lớn nhất trong vùng dẻo. Cụ thể như sau, khoảng cách này được chọn sao cho 

mô men trong khớp dẻo bị dịch chuyển tương đương với mô men do tải trọng 

tác dụng ở đầu dầm, do đó ứng suất nút tăng cường sẽ tương đồng với ứng suất 

nút mẫu thông thường. Để thay đổi mômen dẻo trong dầm, Abdel-Fattah và 

cộng sự (1987) [17] đã khuyến nghị rằng tỷ lệ này nên dao động từ 1.22 đến 

1.4 lần tại thời điểm cường độ lớn nhất ở mặt cột. Thành phần mô men kháng 

 

c) Mẫu S3 
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của mẫu được xác định bằng công thức đơn giản MRd,b = 0.9dAsfyd = 326, vì vậy 

tỉ số này bằng 1.33 là hoàn toàn phù hợp. Ngoài ra, khoảng cách vùng dẻo được 

chọn trong S3 dựa trên xác định góc xoay đơn giản theo Eurocode 2 (2004) 

[52] là 0.3×h = 27 cm đến 34 cm. Chiều dài của vùng dẻo sẽ mở rộng ở cả hai 

phía dựa trên Eurocode 2[52] (1.5 lần diện tích vùng D) dẫn đến hiệu ứng đóng 

đai của các sợi cũng có thể được phát huy. Chi tiết cấu tạo của các mẫu thí 

nghiệm thể hiện Bảng 2.1 và Hình 2.4. 

Bảng 2.1 Chi tiết cấu tạo các mẫu thí nghiệm 

2.3. Đặc trưng cơ lý của vật liệu chế tạo mẫu thí nghiệm 

Thí nghiệm xác định các chỉ tiêu cơ lý của thép và bê tông được tiến hành 

tại Phòng Thí nghiệm Vật liệu Xây dựng, Đại học Giao thông Vận tải Hà Nội.  

2.3.1.  Cốt thép 

Có ba loại thanh cốt thép được sử dụng trong nghiên cứu này đều thuộc 

mác thép CB400-V Hòa Phát thỏa mãn các tiêu chí đối với cấp độ dẻo cao DCH 

Mẫu thí nghiệm S1 S2 S3 

Dầm 

Tiết diện (mm) 350×450 

Cốt thép dọc 2d25+2d20 ở hai vùng dầm 

Cốt đai 

Vùng tới hạn 

d10a100 d10a100 - 

Ngoài vùng tới hạn 

d10a150 d10a150 d10a150 

Khoảng cách 

UHPSFRC (mm) 
- 800 1025 

Cột 

Tiết diện (mm) 350×350 

Cốt thép 10d20 

Cốt đai  
Vùng tới hạn: d10a80 

Ngoài vùng tới hạn d10a200 

Lực dọc (kN) 650 

Khu vực 

nút 

Cốt đai (mm) 6 lớp d10a80 - - 

Tăng cường 

UHPSFRC 
Không Có Có 

Dự đoán khả năng 

phá hoại 
Cắt 

Cắt – uốn 

đồng thời 

Cắt – uốn 

đồng thời 
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(Phụ lục P1.3). Đường kính cốt dọc là  20, 25 mm và cốt đai là 10 mm. Mỗi loại 

đường kính lấy 03 mẫu và được tiến hành thí nghiệm theo tiêu chuẩn TCVN 

197-1:2014 (2014) [7] và TCVN 1651-2:2008 (2008) [8]. Thiết bị thí nghiệm 

là máy kéo vạn năng SHT4306-W với công suất tối đa 3000 kN, mẫu thí nghiệm 

được bố trí thiết bị đo biến dạng extensometer với độ chính xác ±0.1%. Các giá 

trị trung bình của cường độ chảy fy, cường độ cực hạn fu và mô đun đàn hồi Es 

của cốt thép thu được được trình bày trong Bảng 2.2 và Hình 2.5. 

Bảng 2.2 Tính chất cơ học của cốt thép 

Hình 2.5 Đường cong ứng suất – biến dạng của cốt thép 

2.3.2. Bê tông thường 

Tất cả các mẫu thí nghiệm đều sử dụng bê tông thương phẩm có cấp độ 

bền B40. Có 6 mẫu bê tông hình lập phương có tiết diện 150×150×150 mm 

được đúc đồng thời với nút khung và bảo dưỡng trong phòng thí nghiệm trong 

db 

(mm) 

As 

(mm2) 

fy 

(MPa) 

fu  

(MPa) 
Es (GPa) Chú thích 

10 50 585 701 

200 

Cốt đai 

20 314 577 695 Cốt dọc dầm và cột 

25 491 528 662 Cốt dọc cột 

 
 

Khoảng đo 

L = 100 mm

Thép 

CB400-V
Thiết bị đo biến 
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28 ngày. Thiết bị thí nghiệm là máy nén bê tông 2000 kN có kí hiệu TYA-2000 

và sử dụng tiêu chuẩn thí nghiệm TCVN 3118:1993 [9] để xác định cường độ. 

Bảng 2.3 Cường độ chịu nén bê tông tại thời điểm thí nghiệm sau 28 ngày 

2.3.3.  Bê tông cốt sợi thép tính năng siêu cao (UHPSFRC) 

2.3.3.1. Thành phần cấp phối bê tông 

Như đã đề cập ở Chương 1, trong khoảng 20 năm trở lại đây, bê tông tính 

năng siêu cao UHPC đã được nghiên cứu tại Việt Nam có cường độ chịu nén 

trên 100 MPa. Vì vậy, mục tiêu đề ra là thiết kế thành phần UHPSFRC từ các 

loại vật liệu có sẵn ở Việt Nam đảm bảo các yêu cầu về đặc tính cơ học như 

cường độ chịu nén lớn hơn 110 MPa, mô đun đàn hồi lớn hơn 40 GPa và điều 

kiện bảo dưỡng trong phòng thí nghiệm (không xử lý nhiệt, tương đương điều 

kiện thi công đổ tại chỗ tại vùng tăng cường). Trong nghiên cứu này đã vận 

dụng các kết quả và thành phần cấp phối của các nghiên cứu trước đây của tác 

giả Nguyễn Công Thắng [5], [13], [12], [6], [4], [2] cho việc tăng cường vùng 

nút khung. Cụ thể, thành phần cấp phối đã sử dụng xi măng pooclăng Sông 

Gianh PC40, muội silic dạng hạt rời của hãng Elkem, cốt liệu là cát quatz có 

đường kính hạt cỡ trung bình khoảng 315 μm, phụ gia siêu dẻo sử dụng của 

hãng BASF có gốc polycarboxylate như trong Bảng 2.4. 

Bảng 2.4 Cấp phối bê tông UHPSFRC sử dụng trong nghiên cứu 

Các nghiên cứu trên thế giới thường sử dụng cốt sợi thép tròn trơn có giới 

hạn chảy từ 2000÷2600 MPa, đường kính ≤ 0.25 mm và chiều dài 12÷17 mm. 

Mẫu 1 2 3 4 5 6 

Kích thước mẫu (mm2) 150×150×150 

Pi (kN)  1266.75 1324 1305.1 1404 1272 1310 

Ri (MPa)  56.30 58.84 58.00 62.38 56.52 58.22 

Rm (MPa) 58.38 

Vf 
Lượng vật liệu tính cho một m3, kg 

Nước Xi măng Silica fume Cát quatz Phụ gia siêu dẻo (%) 

2% 162 886 222 1109 39.5 
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Nghiên cứu này sử dụng sợi thép của nhà máy sản xuất sợi Ganzhou tỉnh Giang 

Châu –Trung Quốc với thông số nhà sản xuất thể hiện trong Bảng 2.5, sợi thép 

này thỏa mãn tiêu chuẩn ASTM A820-90 (1990) [27]. 

Bảng 2.5 Tính chất của sợi thép được sử dụng trong nghiên cứu 

Các thí nghiệm xác định đặc tính cơ học như xác định cường độ chịu nén, 

cường độ chịu kéo trực tiếp và mô đun đàn hồi của UHPSFRC được thực hiện 

theo chỉ dẫn của ASTM và AFGC-SETRA (2002) [23].  

2.3.3.2. Cường độ chịu nén bê tông UHPSFRC 

Tiêu chuẩn Việt Nam chưa có quy định cho mẫu tiêu chuẩn xác định 

cường độ chịu nén của UHPSFRC. Vì vậy, nghiên cứu này dựa theo tiêu chuẩn 

ASTM C39M (2012) [28] với các mẫu nén hình lập phương có kích thước 

100×100×100 mm và mẫu trụ có kích thước 100×200 mm.  

Hình 2.6 Thí nghiệm xác định cường độ chịu nén của bê tông UHPSFRC 

Thí nghiệm được thực hiện trên hai nhóm mẫu. Nhóm 1 gồm 9 mẫu lập 

phương, trong đó mẫu lập phương có 3 mẫu được thí nghiệm sau 3 ngày để 

df (mm) lf (mm) lf/df D (g/cm3)  ft (MPa) Ef (GPa) 

 

0.2 13.0 65.0 7.9 2500 200 

Ghi chú: df: đường kính cốt sợi; lf: chiều dài sợi; ft: cường 

độ chịu kéo sợi và Ef: mô dun đàn hồi của sợi. 

  

đá

Khoảng đo 
L = 150 mm

UHPSFRC
Đầu đo 

chuyển vị
(LVDT)

Lực kế
(Load cell)

Máy gia tải 
SHT4306-W

Dataloger
SDA-930C

Máy tính điều 
khiển máy gia 

tải SHT4306-W

Máy tính điều 
khiển bộ thu tín 

hiệu
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đánh giá sự phát triển cường độ và nhóm 2 gồm 9 mẫu trụ được thí nghiệm vào 

thời điểm sau 28 ngày. Các mẫu được bảo dưỡng trong điều kiện tiêu chuẩn ở 

nhiệt độ: 22±2oC và độ ẩm ≥ 95%). Quá trình gia tải được kiểm soát bằng 

chuyển vị với tốc độ gia tải 0.1 mm/phút trên máy đa năng SHT4306-W như 

Hình 2.6. Các giá trị cường độ của từng nhóm được thể hiện trong Bảng 2.6.  

Bảng 2.6 Cường độ chịu nén của bê tông UHPSFRC 

2.3.3.3. Thí nghiệm xác định mô đun đàn hồi 

Thí nghiệm mô đun đàn hồi được thực hiện cùng với thí nghiệm cường độ  

nén của mẫu trụ có kích thước 100×200 mm  dựa vào tiêu chuẩn ASTM C469M 

(2014) [29]. Để xác định được giá trị mô đun đàn hồi cần bố trí hai đầu đo 

chuyển vị (LVDT) có sai số nhỏ (±0.001%) như thể hiện trên Hình 2.6. Hai đầu 

đo này được đặt đối xứng với khoảng đo l50 mm. Giá trị mô đun đàn hồi được 

lấy từ đường cong ứng suất – biến dạng ở giai đoạn đàn hồi. Quá trình gia tải 

với tốc độ 0.01 mm/s cho đến khi tải trọng đạt được giá trị cực đại đầu tiên, sau 

đó tốc độ gia tải tăng lên 0.02 mm/s đối với giai đoạn làm việc của kết cấu, cuối 

cùng tốc độ gia tải tăng lên 0.04 mm/s cho đến khi mẫu bị phá hoại. Bảng 2.7 

cho thấy giá trị mô đun đàn hồi của UHPSFRC được xác định từ thí nghiệm có 

sự chênh lệch khá lớn so với các giá trị của các nghiên cứu đã đề xuất. Chỉ có 

nghiên cứu của Ma (2010) [89] cho kết quả tương đồng so với giá trị thu được 

từ thực nghiệm. Lý giải cho điều này có thể là do thành phần cấp phối và tính 
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chất vật liệu khác nhau ở từng khu vực khác dẫn đến có sự sai lệch về giá trị 

mô đun đàn hồi. 

Bảng 2.7 So sánh kết quả mô đun đàn hồi với một số nghiên cứu đề xuất 

2.3.3.4. Cường độ chịu kéo trực tiếp của UHPSFRC 

Tiến hành đúc 06 mẫu thí nghiệm kéo trực tiếp với tiết diện hình chữ nhật 

50×100 mm có chiều dài 500 mm và được tăng cường bằng lưới thép ở vị trí 

hai đầu nhằm tránh sự tập trung ứng suất khi kéo trực tiếp như Hình 2.7a,b.  

Hình 2.7 Thí nghiệm kéo trực tiếp bê tông UHPSFRC 

Để xác định cường độ mẫu cần bố trí hai đầu đo chuyển vị (LVDT) với 

khoảng đo 150 mm để đo biến dạng kéo của bê tông UHPSFRC. Quy trình thí 

Nghiên cứu Công thức 
Mô đun đàn hồi Ec (MPa) 

Đề xuất Thực nghiệm  

ACI [21] 4730
C c

E f=   50456 

41946 

Graybeal (2005) [66] 3480
C c

E f=  37121 

Ma (2010) [89] 
1/38800

C c
E f=  42643 

Müller (2013) [93] 

1/3

21500
10

c

C

f
E

 
=  

 
 48358 

Heimann (2013) [72] 
1/39350

C c
E f=  45308 

 

Kích thước mẫu 

 

b) Đúc mẫu 

 

c) Thiết lập mẫu 

Lưới thép 

gia cường

Bề dầy

100 mm

Khuôn thép đúc 
mẫu kéo trực tiếp 
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Lưới thép 
gia cường

Máy kéo 
đa năng

Má kẹp 
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Đầu đo 
chuyển vị 

LVDT

Mẫu kéo 
trực tiếp 

UHPSFRC

Lực kế
(Load cell)

Khoảng đo 
L = 150 mm
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nghiệm được chia thành hai giai đoạn: trước khi gia tải và gia tải chính thức. 

Tốc độ gia tải được kiểm soát bằng chuyển vị với vận tốc là 1 mm/s cho đến 

khi tải trọng đạt giá trị lớn nhất, sau đó tốc độ gia tải thay đổi thành 0.5 mm/s 

cho đến khi mẫu bị phá hoại theo ASTM C1018 (1997) [30]. Cường độ chịu 

kéo trực tiếp trung bình của 6 mẫu thử là 8.17 MPa, đây là một trong những ưu 

điểm của bê tông UHPSFRC so với bê tông thường. 

2.4. Chế tạo mẫu thí nghiệm 

Các mẫu thí nghiệm được đúc theo vị trí nằm ngang với tỷ lệ 1:1 tại phòng 

Thí nghiệm và Kiểm định Công trình, trường Đại học Xây dựng.  

Hình 2.8 Chi tiết quá trình đúc mẫu thí nghiệm 

 

a) Khuôn đúc mẫu thí nghiệm 

 

b) Cấu tạo lồng thép 

 

c) Chi tiết đầu cột 

 

d) Đổ bê tông 

Ván khuôn 
phủ phim

Gông thép

Ván khuôn phủ phim

Gông thép

Lồng thép

Bu lông cường 
độ cao

Vách ngăn
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Để thi công được dễ dàng và tạo bề mặt phẳng cho kết cấu trong nghiên 

cứu sử dụng ván khuôn phủ phim có chiều dày 20 mm. Các khoảng trống giữa 

các ván khuôn gỗ được phủ lớp keo chống thoát nước để ngăn chặn sự rò rỉ 

nước của bê tông có thể xảy ra trong quá trình đúc mẫu. Các mặt của ván khuôn 

được liên kết với nhau bằng các thanh nhôm có tiết diện 50 mm để chống lại sự 

mất ổn định khi chịu áp lực trong quá trình đổ bê tông như Hình 2.8a. Để chế 

tạo mỗi lồng thép, các thanh cốt dọc được buộc cố định vào các thanh cốt đai. 

Sau đó, các thanh cốt đai trung gian trong vùng nút sẽ được buộc vào các thanh 

cốt dọc nhằm ổn định cho các các thanh thép dọc trong dầm. Lồng thép của 

dầm được định vị và buộc vuông góc với lồng thép của cột trong khu vực nút 

như  Hình 2.8b. Hơn nữa, cần phải tính toán và bố trí thép móc cẩu để phục vụ 

cho công tác vận chuyển và cẩu lắp. Một thanh cốt thép ngang với đường kính 

d25 được đặt ngang tại vị trí góc uốn thép dầm đảm bảo yêu cầu neo. Các con 

kê được bố trí để duy trì khoảng cách lớp bê tông bảo vệ giữa ván khuôn và các 

thanh cốt thép. Sau khi lồng thép được đặt vào khuôn, bốn thanh bu lông ở vị 

trí hai đầu cột được bắt vít vào ván khuôn cột, các bu lông này có nhiệm vụ cố 

định thiết bị để gia tải. Giữa các thanh bu lông và ván khuôn cột lắp thêm tấm 

đệm thép với tiết diện 350×350×10 mm, chúng có tác dụng truyền lực và tránh 

sự tập trung ứng suất ở phía hai đầu cột như Hình 2.8c. 

Trước khi quá trình đúc mẫu được thực hiện, các mẫu thí nghiệm sẽ được 

dán các phiến điện trở đo biến dạng cốt thép (strain gage) (xem chi tiết mục 

2.5). Các phiến điện trở đo biến dạng cốt thép này được bố trí ở cột, dầm và tại 

các vị trí được chọn trong khu vực nút (Hình 2.8d). Gân của các thanh thép tại 

vị trí đo biến dạng được làm sạch bề mặt và làm mịn bằng giấy ráp cho đến khi 

không xuất hiện bất kỳ vết trầy xước nào. Bề mặt thanh được làm sạch và phiến 

điện trở được dán vào bề mặt thanh để tránh phá hoại trong quá trình đúc bê 

tông. Tại vị trí cốt thép giao giữa dầm và cột, bố trí hai phiến điện trở đo biến 
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dạng để phòng ngừa tình trạng mẫu bị hư hỏng trong quá trình đúc mẫu. Các 

dây được tập hợp thành bó và chạy dọc trong lồng thép đến vị trí đầu gần nhất 

để tránh cản trở sự mất liên kết cốt thép và bê tông (Hình 2.8d). Tiếp theo, bê 

tông thông thường được trộn tại trạm trộn được đổ ngoài vùng tăng cường. Bê 

tông UHPSFRC được trộn trong phòng thí nghiệm với tỉ lệ cấp phối được quy 

định (Bảng 2.4) và trộn đều trong khoảng 5 phút. Hai loại vật liệu này được 

ngăn cách bằng tấm gỗ nhằm tránh việc trộn lẫn và đổ cùng lúc, sau đó rút tấm 

gỗ lên nhằm đảm bảo tính liền khối và được đầm rung kỹ lưỡng.  

Hình 2.9 Quá trình lắp đặt mẫu 

 

a) Bảo dưỡng mẫu sau khi đúc 

 

b) Mẫu sau khi tháo khuôn 

 

c) Vận chuyển mẫu 

 

d) Cẩu lắp mẫu 

Vùng tăng cường
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Sau 24 giờ đúc mẫu, các mẫu thí nghiệm được tháo dỡ khỏi khuôn và bảo 

dưỡng bằng các bao tải ẩm trong 28 ngày tại phòng thí nghiệm như thể hiện 

trên Hình 2.9a,b. Quá trình vận chuyển mẫu từ Phòng Thí nghiệm và Kiểm định 

Công trình, trường Đại học Xây dựng đến Viện Khoa học Công nghệ Xây dựng 

(IBST) với khoảng cách 10 km phải được đảm bảo an toàn cho mẫu và các 

phiến điện trở đo biến dạng (Hình 2.9c,d). Sau khi lắp đặt xong cần phải kiểm 

tra lại số hiệu phiến điện trở đã đánh dấu và sự làm việc của phiến điện trở. 

2.5. Bố trí các thiết bị đo trong quá trình thí nghiệm 

Tất cả các mẫu thí nghiệm trong nghiên cứu này được bố trí các thiết bị 

đo bên trong và bên ngoài tương ứng với phiến điện trở đo biến dạng (strain 

gage) và đầu đo chuyển vị (LVDT). Các thiết bị được lắp đặt tại các vị trí quan 

trọng để đo sự phát triển biến dạng và chuyển vị.  

2.5.1. Phiến điện trở đo biến dạng 

Phiến điện trở đo biến dạng được sử dụng có kí hiệu là KFG-5-120-A1-

11L1M2R dạng lá cọ chiều dài 5 mm có điện trở 120 Ω. Các vị trí để dán các 

phiến điện trở đo biến dạng được xác định từ kết quả mô phỏng sơ bộ ở những 

khu vực ứng suất lớn và biến dạng cốt thép đạt đến giới hạn chảy. Có tất cả 117 

phiến điện trở được sử dụng cho 3 mẫu thí nghiệm và chia làm 3 nhóm: 

• Nhóm 1: từ phiến điện trở 01 đến 06, mục đích phiến điện trở này để đo 

biến dạng cốt thép cột ở vị trí trọng tâm vùng nút. 

• Nhóm 2: từ phiến điện trở 07 đến 18 và 19 đến 31 được bố trí so le trên 2 

thanh thép dọc trên và dưới dầm để đo sự thay đổi biến dạng dọc theo chiều dài 

của dầm.  

• Nhóm 3: từ phiến điện trở 32 đến 35 và 36 đến 43 để đo sự phát triển biến 

dạng của cốt đai trong dầm và cột, ngoại trừ hai mẫu S2 và S3 bị khuyết một 

số phiến điện trở ở vùng nút. Tổng số phiến điện trở biến dạng được sử dụng là 
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43 phiến điện trở đối với mẫu S1 và 37 phiến điện trở đối với mẫu S2 và S3 

như trong Hình 2.10. 

Hình 2.10 Bố trí phiến điện trở đo biến dạng (strain gage) 

2.5.2. Đầu đo chuyển vị (LVDT) 

Kích gia tải động để gây ra chuyển vị đầu dầm dẫn đến cần phải xác định 

các yếu tố sau: góc xoay dầm – cột, góc xoay dự đoán khớp dẻo trong dầm, góc 

  

a) Mẫu S1 

  

b) Mẫu S2 

  

c) Mẫu S3 
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xoay cột và biến dạng cắt của nút. Trong quá trình thí nghiệm, mỗi mẫu thí 

nghiệm được bố trí 21 đầu đo chuyển vị LVDT đối xứng nhau. 

Hình 2.11 Bố trí đầu đo chuyển vị (LVDT) đo góc xoay dầm cột 

Để đo góc xoay của dầm so với cột, một bộ gồm bốn đầu đo LVDT có kí 

hiệu 1, 2, 20, 21 được gắn theo chiều dọc ở cả hai mặt của dầm và được đặt đối 

xứng nhau. Khoảng cách giữa hai LVDT là 500 mm  (Hình 2.11). Trong quá 

trình chuyển vị đầu dầm, chiều dài của một trong các LVDT sẽ mở rộng trong 

khi LVDT đối diện có thể co lại. Sự khác biệt giữa các giá trị của hai LVDT 

chia cho khoảng cách ngang (500 mm) dẫn đến góc xoay tương đối của dầm.  

Hình 2.12 Bố trí đầu đo chuyển vị (LVDT) đo góc dẻo trong dầm 
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Ngoài ra, hai bộ gồm hai LVDT có kí hiệu từ 3 đến 6 được gắn theo chiều 

dọc ở cả hai phía của dầm để đo góc xoay khớp dẻo dầm (Hình 2.12). Khoảng 

cách giữa hai LVDT đó được đặt là 500 mm và quy trình tương tự để xác định 

góc xoay dẻo cũng giống góc xoay dầm cột. 

Hình 2.13 Bố trí đầu đo chuyển vị (LVDT) đo góc xoay cột 

Việc đo góc xoay cột sẽ được quan sát bằng hai LVDT 9 và,11 được đặt 

cách nhau ở khoảng cách 600 mm so với trục dọc của dầm (Hình 2.13). Quy 

trình tương tự trong tính toán góc xoay giống như các phần trước. 

Hình 2.14 Bố trí đầu đo chuyển vị (LVDT) đo biến dạng nút 

  

 
 

 

a) b) c) 

LVDT 9 LVDT 10 LVDT 11

LVDT 7 LVDT 8
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Biến dạng của nút ( )  được xác định dựa vào hai LVTD 7 và 8 được gắn 

theo đường chéo nút như trong Hình 2.14 và được xác định như sau: 

trong đó: D là chiều dài đường chéo; δi là chiều dài thay đổi của LVDT; hc, hb 

là khoảng cách bố trí LVDT; X là chuyển vị theo phương ngang của nút. 

Hình 2.15 Vị trí của thiết bị đo 

Ngoài ra, trong nghiên cứu này còn bố trí thêm một số đầu đo chuyển vị 

khác và có sử dụng thiết bị đo bề rộng vết nứt TC410 có độ chính xác cao để 

xác định vị trí vết nứt đầu tiên như Hình 2.15. 

2.6. Sơ đồ thí nghiệm và quy trình gia tải 

2.6.1. Sơ đồ thí nghiệm 

Thí nghiệm được thực hiện ở Phòng Nghiên cứu Thí nghiệm Động đất 

thuộc LAS XD-01 thuộc Viện Khoa học Công nghệ Xây dựng (IBST). Tất cả 

các mẫu được thí nghiệm trong trạng thái cột nằm ngang, dầm thẳng đứng và 

xoay một góc 900 so với điều kiện thực tế. Điều này giúp cho việc gia tải lực 

dọc đầu cột dễ dàng hơn. 

( ) ( ) ( ) ( )
2 22 2

2 1 c cD D h - x h + x + − + = −  (2.1) 

( )( )1 1 1 22

4 c b

D

h h

   


+ + −
=  (2.2) 
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Hình 2.16 Thiết lập mẫu thí nghiệm 

 

a) Sơ đồ thí nghiệm 

 

b) Hình ảnh thí nghiệm thực tế 

1. Kích gia tải động

2. Kích gia tải tĩnh

3. Mẫu thí nghiệm

4. Tường phản lực

5. Sàn cứng

6. Khung phản lực
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Tường phản lực

Bộ thu 

tín hiệu

Mẫu thí nghiệm

Sàn cứng

Bu lông chịu cắt
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Ở vị trí đầu dầm được bố trí thiết bị kích động có công suất 500 kN với 

hành trình ±500 mm đặt theo phương ngang song song với sàn cứng (Hình 

2.17a). Ngoài ra, kích gia tải tĩnh với công suất 1500 kN cũng được đặt theo 

phương ngang tác dụng vào đầu cột với một giá trị lực dọc không đổi 650 kN 

trong suốt quá trình thí nghiệm như Hình 2.17b. Lực kế (load cell) cũng được 

sử dụng để theo dõi lực dọc và phản lực của đầu cột trong suốt quá trình thí 

nghiệm (Hình 2.17c). Hệ thống thu thập dữ liệu được theo dõi bởi máy tính đã 

được lập trình để ghi lại giá trị của tất cả các thiết bị đo biến dạng LVDT và 

các phiến điện trở trong suốt quá trình gia tải.  

 

a) 

  

b) c) 
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Hình 2.17 Bố trí thiết bị thiết bị thí nghiệm 

Khung thép cường độ cao có tác dụng như khung phản lực được bắt chặt 

trên sàn cứng bằng 10 bu lông chịu với đường kính 33 mm ở đầu đối diện (Hình 

2.17d). Theo sơ đồ tính, chuyển vị hai đầu cột chỉ được phép xoay. Việc kiểm 

soát này được đảm bảo bằng việc sử dụng các giá đỡ và con lăn ở hai đầu cột. 

Ngoài ra, mỗi đầu cột được ép chặt xuống sàn bằng bu lông cường độ cao để 

ngăn chặn sự dịch chuyển ngoài mặt phẳng như (Hình 2.17e). 

2.6.2. Trình tự gia tải 

Thí nghiệm được thực hiện dưới sự tác dụng của tải trọng lặp theo chu kì 

kết hợp tạo lực dọc cột bằng 650 kN bằng kích gia tải tĩnh có tỷ số lực nén dọc 

là 0.1 (Phụ lục 3). Ở vị trí đầu dầm, kích gia tải động sẽ được kiểm soát theo 

hai giai đoạn. Giai đoạn đầu là giai đoạn kiểm soát lực nhằm xác định tải trọng 

gây nứt đầu tiên, giai đoạn 2 là giai đoạn kiểm soát bằng chuyển vị dựa vào 

biến dạng dẻo của cốt thép. Ở giai đoạn gia tải thứ hai kiểm soát bằng chuyển 

vị theo khuyến nghị của ACI Committee 374 (2005) [20] và đã được nhiều nhà 

nghiên cứu áp dụng [45], [67], [64]. Trong giai đoạn này, gia tải bằng chuyển 

vị với tần số tựa tĩnh 0.01 Hz. Mỗi bước gia tải gồm 3 chu kì có chuyển vị giống 

nhau và được gia tải tại vị trí đầu dầm. Ở bước gia tải đầu tiên, biên độ chuyển 

vị lấy bằng chuyển vị dẻo ( )y
  được dự đoán từ phân tích số và giá trị thực 

  

d) e) 
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nghiệm. Sau đó các biên độ chuyển vị của mỗi bước tiếp theo là: 1Δy, 1.4Δy, 

1.7Δy, 2.2Δy, 2.75Δy, 3.5Δy, 4Δy, 5Δy, 6.5Δy. Sau khi hoàn thành chu kì thứ 12 

sẽ xuất hiện một chu kì kiểm soát với biên độ bằng 1/3 biên độ trước đó nhằm 

tránh tổn thất do suy giảm độ cứng trong quá trình gia tải như Hình 2.18 [40]. 

Tỷ lệ chuyển vị đầu dầm gọi tắt là drift được xác định như sau: 

trong đó: Δl là chuyển vị đầu dầm; lb là chiều dài dầm 

 
Hình 2.18 Lịch sử gia tải 

2.7. Kết quả thí nghiệm 

2.7.1. Mẫu đối chứng S1 

 Trong giai đoạn kiểm soát lực (P ≤ 60 kN), quan sát thấy rằng vết nứt đầu 

tiên xuất hiện ở vị trí mép dầm – cột (Hình 2.19a). Trong hai bước gia tải tiếp 

theo của quá trình kiểm soát bằng chuyển vị (drift 0.75% và 1.0%), xuất hiện 

các vết nứt phân bố dọc theo nửa chiều dài của dầm và đầu cột là do ảnh hưởng 

thành phần mô men uốn tác dụng trong dầm (Hình 2.19b, c). Tiếp tục quan sát 

thấy rằng, các vết nứt này tiếp tục phát triển và hình thành các vết nứt trong 

vùng nút tại thời điểm drift 1.4% như Hình 2.19d. 
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Hình 2.19 Hình dạng vết nứt của mẫu đối chứng S1 (0.75 – 1.4%) 

Khi drift 1.75%, tải trọng gây nứt tăng lên trong khu vực khớp dẻo dẫn 

đến các vết nứt cũ phát triển và xuất hiện thêm các vết nứt chéo trong vùng nút 

(Hình 2.20a). Tại thời điểm này, khớp dẻo trong nút khung đã hình thành khi 

nhận thấy ứng suất cốt thép đo được đã đạt đến giới hạn chảy (Hình 3.10). Hơn 

nữa, ứng suất cắt trong nút vjh đạt giá trị là 7.106 MPa và ứng suất kéo chính 

được chuẩn hóa ( )/
t c

p f  khoảng 0.621 MPa (Bảng P 4.3 của Phụ lục 4). Việc 

gia tải đảo chiều dẫn đến hình thành các vết nứt chéo tạo thành dạng chữ X và 

lan ra khắp diện tích vùng nút. Một số vết nứt bắt đầu lan truyền về phía mặt 

sau của cột có chiều cao khoảng 50 mm so với mặt dưới cột tại thời điểm drift 

2.2% (tương ứng với tải trọng lớn nhất P = 185.8 kN như  Hình 2.20b). Vết nứt 

lớn nhất xuất hiện tại vị trí mép dầm – cột lúc drift đạt giá trị ±2.75% và tiếp 

tục phát triển (Hình 2.20c). 

 

a) Vết nứt đầu tiên 

 

b) Drift 0.75% 

 

c) Drift 1.0% 

 

d) Drift 1.4% 
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Hình 2.20 Hình dạng vết nứt của mẫu đối chứng S1 (1.75 – 5.0%) 

 

a) Drift 1.75% 

 

b) Drift 2.2% 

 

c) Drift 2.75% 

 

d) Drift 3.5% 

 

e) Drift 4.0% 

 

f) Drift 5.0% 
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Phá hoại lớn xảy ra tại thời điểm drift đạt giá trị ±3.5% được quan sát bằng 

các tín hiệu như sau: các vết nứt chéo lan truyền về phía mặt trên, dưới dầm 

hoặc song song với vùng nút và xảy ra hiện tượng vỡ bê tông tại một số vị trí 

trong khu vực nút (Hình 2.20d). Tại thời điểm drift 4.0%, ở giai đoạn tải trọng 

đảo chiều, các vết nứt trở nên rộng hơn và bắt đầu lan ra về phía mép cột kèm 

theo lớp bê tông bị tách ra khỏi dầm (Hình 2.20e). Dạng phá hoại đối với mẫu 

S1 quan sát được là hiện tượng vỡ bê tông trong vùng nút và cốt thép bị đứt, 

khi đó thí nghiệm được tạm dừng tại thời điểm drift 5.0% (Hình 2.20f). 

2.7.2. Mẫu tăng cường S2 

Vết nứt đầu tiên xuất hiện tại vị trí mặt phân cách giữa hai loại vật liệu 

cách mặt cột 450 mm trong quá trình kiểm soát lực P ≤ 80 kN (Hình 2.21a). Ở 

giai đoạn chuyển vị, giống như mẫu S1, các vết nứt phân bố đồng đều dọc theo 

toàn bộ chiều dài dầm đến khi kết thúc thí nghiệm (Hình 2.21b, c).  

Hình 2.21 Hình dạng vết nứt của mẫu tăng cường S2 (0.75 – 1.4%) 

 

a) Vết nứt đầu tiên 

 

b) Drift 0.75% 

 

c) Drift 1.0% 
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 Hình 2.21d cho thấy mẫu S2 không xuất hiện các vết nứt ở vị trí đầu và 

chân cột như mẫu S1 lúc drift 1.4%. Mặt khác, sự xuất hiện các vết nứt chéo 

trong vùng nút bắt đầu hình thành tại thời điểm drift 1.75% giống với mẫu S1. 

Lúc này, ứng suất cắt trong nút vjh tính được là 7.927 MPa và ứng suất kéo 

chính được chuẩn hóa ( )/
t c

p f  xấp xỉ 0.5002 (Bảng P 4.2 ở Phụ lục 4). Thời 

điểm tải trọng lớn nhất (P = 220.8 kN, drift 2.2%), các vết nứt chéo tiếp tục 

phát triển và xuất hiện thêm các vết nứt ngang có chiều cao khoảng 150 mm 

mặt sau cột (Hình 2.22b). Vết nứt lớn có hình dạng uốn cong xuất hiện tại vị trí 

cách mép trong của cột 50 mm (xấp xỉ lớp bê tông bảo vệ cột) tại thời điểm drift 

đạt giá trị 2.75%. Tiếp tục giả tải, vết nứt do uốn này được mở rộng và đạt tới 

chiều cao bằng hai phần ba chiều cao dầm (Hình 2.22c). Trong nút khung không 

xuất hiện thêm các vết nứt quan trọng khu vực khớp dẻo (gần mặt cột) cho đến 

khi kết thúc ở drift 3.5% (Hình 2.22d). Ngoài ra, không có các vết nứt cần phải 

chú ý xuất hiện trong cột hoặc trong nút cho đến thời điểm kết thúc thí nghiệm.  

 
a)  Drift 1.75% 

 
b)  Drift 2.2% 

 
c Drift 2.75% 

 
d)  Drift 3.5% 
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Hình 2.22 Hình dạng vết nứt của mẫu tăng cường S2 (1.75 – 6.5%) 

Trong các chu kỳ sau, drift từ 4.0% đến 6.5% sự phá hoại tập trung được 

quan sát xảy ra ở vùng dầm. So với mẫu S1, dạng phá hoại của mẫu S2 bắt đầu 

chậm hơn và hiện tượng vỡ bê tông xuất hiện ở thời điểm drift đạt giá trị 4.0%. 

Thanh thép đầu tiên của dầm đã đứt hoàn toàn (kết thúc thí nghiệm) sau khi 

hoàn thành chu kỳ đầu tiên của drift 6.5% như trong Hình 2.22g. Điều này có 

thể là do UHPSFRC giúp tăng khả năng bám dính cốt thép với bê tông trong 

cột dẫn đến đứt cốt thép trong dầm. 

2.7.3. Mẫu tăng cường S3 

Tương tự như mẫu S2, ở giai đoạn kiểm soát lực P ≤ 80 kN, vết nứt đầu 

tiên xuất hiện tại vị trí phân cách giữa hai loại vật liệu, cách mặt cột 675 mm 

(Hình 2.23a). Sang giai đoạn kiểm soát chuyển vị, các vết nứt xuất hiện đều 

dọc theo toàn bộ chiều dài dầm và phát triển cho tới khi kết thúc thí nghiệm 

giống với mẫu S1 và S2 (Hình 2.23b, c).  

 

e)  Drift 4.0% 
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Hình 2.23 Hình dạng vết nứt của mẫu tăng cường S3 (0.75 – 1.4%) 

Giống như mẫu S2 và khác mẫu S1, vết nứt ở cột xuất hiện thời điểm drift 

1.4% (Hình 2.23d). Các vết nứt đầu tiên xuất hiện ở vùng nút tạo thành đường 

chéo hình chữ X (drift 1.75%). Lúc này, ứng suất cắt trong nút vjh tính được là 

8.643 MPa và ứng suất kéo chính được chuẩn hóa ( )/
t c

p f  xấp xỉ 0.55636 

(Bảng P 4.3 của Phụ lục 4). Ở drift 2.2% tương ứng với tải trọng lớn nhất P = 

231.4 kN, các vết nứt cũ phát triển về phía mặt sau của cột cao hơn khoảng 150 

mm và xuất hiện các vết nứt chéo mới. Vết nứt dạng uốn cong xuất hiện ở vị trí 

giao cắt dầm – cột và cách mặt trong cột 50 mm (xấp xỉ lớp bê tông bảo vệ) tại 

thời điểm drift đạt giá trị 2.75% (Hình 2.24b). Sự phá hoại lớn xảy ra và được 

quan sát qua các dấu hiệu sau: các vết nứt thẳng vuông góc trục cột, hiện tượng 

vỡ bê tông trong khu vực nút và các vết nứt bắt đầu lan truyền về phía mặt sau 

của cột cao khoảng 150 mm so với mặt cột như Hình 2.24d.   

 

a) Vết nứt đầu tiên 
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d)  Drift 1.4% 
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Hình 2.24 Hình dạng vết nứt của mẫu tăng cường S3 (1.75 – 6.5%) 

 

a)  Drift 1.75% 

 

b)  Drift 2.2% 

 

c)Drift 2.75% 

 

d)  Drift 3.5% 

 

e)  Drift 4.0% 

 

f)  Drift 5.0% 
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Xuất hiện thêm các vết nứt chéo trong vùng nút và lan ra theo diện tích 

vùng nút tại thời điểm drift 5.0% (Hình 2.24e, f). Khi bê tông bị phá vỡ hoàn 

toàn trong vùng nút (drift 6.5%) thì kết thúc thí nghiệm như thể hiện trên Hình 

2.24g. Điều này cho thấy sự khác biệt của vùng tăng cường UHPSFRC với 

khoảng cách khác nhau dẫn đến dạng phá hoại cũng khác nhau. 

2.8. Kết luận Chương 2 

Qua kết quả thí nghiệm có thể nhận xét về các mẫu như sau: 

• Tất cả các mẫu thí nghiệm thì những vết nứt xuất hiện ở dầm là tương đối 

đồng đều trong giai đoạn đầu của quá trình tải. Khác nhau giữa các mẫu thể 

hiện ở vị trí xuất hiện vết nứt đầu tiên trong quá trình thí nghiệm. Điều này cho 

thấy, đây là sự khởi đầu của cơ chế khớp dẻo. Ngoài ra, quan sát thí nghiệm 

cho thấy, các vết nứt của mẫu S2 và S3 gần như khép lại mà không có biến 

dạng dư đáng kể. Điều này có thể được lý giải do các sợi thép trong hỗn hợp 

UHPSFRC có ứng xử đàn hồi và đặc tính liên kết cao. 

• Dạng phá hoại cuối cùng của 3 mẫu thí nghiệm là khác nhau. Mẫu S1 và 

S3 là dạng chữ X, dạng phá hoại của mẫu S2 là phá hoại uốn. Như vậy, có thể 

thấy rằng khoảng cách tăng cường UHPSFRC ảnh hưởng đến dạng phá hoại 

nút. 

• Trong tiêu chuẩn ACI Committee 374 đã chỉ ra rằng đối với các công trình 

nhà cao tầng, drift cho phép 4% để thỏa mãn yêu cầu về độ ổn định công trình. 

Như vậy có thể thấy rằng cấu tạo và thiết kế mẫu S2, S3 hoàn toàn đáp ứng 

được yêu cầu của ACI Committee 374. Hơn nữa, drift của hai mẫu S2 và S3 

cao hơn 25% so với mẫu S1. 
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Chương 3. PHÂN TÍCH KẾT QUẢ THÍ NGHIỆM 

Nội dung chương này thực hiện việc phân tích các kết quả thí nghiệm từ 

các mẫu nút khung được thí nghiệm từ Chương 2. Các tiêu chí nghiên cứu bao 

gồm: quan hệ lực – chuyển vị, hệ số độ dẻo chuyển vị, thành phần ứng suất kéo 

chính, độ cứng cát tuyến, khả năng tiêu tán năng lượng, sự phát triển biến dạng 

của các thanh cốt thép. Các kết quả này sẽ được so sánh với những kết quả thu 

được từ các nghiên cứu sẵn có. 

3.1. Mối quan hệ lực và chuyển vị 

Hình 3.1 Đường cong lực – chuyển vị của mẫu đối chứng S1 

Hình 3.1 thể hiện mối quan hệ giữa lực – chuyển vị của mẫu S1. Giai đoạn 

đầu của đường cong bao này là tương đối tuyến tính, sự suy giảm độ cứng được 

quan sát thấy sau thời điểm drift đạt giá trị 1%. Tiếp tục thí nghiệm, các vết nứt 

xuất hiện nhiều hơn, đường cong này dần trở thành phi tuyến sau thời điểm 

drift 1.75%. Dựa vào đường cong này, mẫu S1 có khả năng chịu lực lớn nhất 

là P = 185.8 kN tại thời điểm drift 2.2%. Sau đó, độ cứng cát tuyến bắt đầu bị 

suy giảm, tương ứng với việc quan sát thực tế trên Hình 2.20b là sự phá hoại 
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sự phá hoại cắt ở nút khung. Từ việc quan sát thí nghiệm cũng như trên Hình 

3.1  cho thấy, thời điểm drift đạt giá trị1.4% đến 5%, đường cong có xu hướng 

thắt lại nhanh hơn.  

Hình 3.2 Đường cong lực – chuyển vị của mẫu S2 

Mối quan hệ giữa lực – chuyển vị của mẫu tăng cường S2 cho thấy rằng, 

độ cứng cát tuyến bị suy giảm không đáng kể trong giai đoạn đầu quá trình gia 

tải cho tới thời điểm drift 1% giống mẫu S1(Hình 3.2). Ứng xử của mẫu thí 

nghiệm trong giai đoạn này vẫn được coi là đàn hồi tuyến tính và đường cong 

không có xu hướng thắt. Tại thời điểm drift 1.4%, quan sát trên mẫu thí nghiệm 

cho thấy các vết nứt vùng nút bắt đầu xuất hiện, độ cứng cát tuyến của mẫu có 

xu hướng giảm dần, tải trọng lớn nhất mẫu đạt được là P = 220.08 kN tương 

ứng với drift 2.2%. Như vậy, có thể thấy rằng tải trọng lớn nhất mẫu S2 chịu 

được lớn hơn so với mẫu S1 là 18% tại cùng thời điểm drift đạt giá trị 2.2%. 

Điều này chứng tỏ rằng, ứng xử tổng thể của mẫu S2 được tăng cường 

UHPSFRC tương đồng so với mẫu đối chứng S1, nhưng chuyển vị và khả năng 

chịu lực lớn hơn mẫu đối chứng S1. Sau thời điểm drift 3.5%, độ cứng bị suy 
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giảm một cách đột ngột hơn và không có xu hướng bị thắt lại cho tới thời điểm 

mẫu bị phá hoại, điều này có sự khác biệt tương đối so với mẫu S1 ở Hình 3.1. 

Hình 3.3 Đường cong lực – chuyển vị của mẫu S3 

Tương tự như kết quả thí nghiệm thu được đối với 2 mẫu S1 và S2, đối 

với mẫu S3 thì đường cong lực – chuyển vị cũng tuyến tính và độ cứng bị suy 

giảm không đáng kể từ thời điểm bắt đầu gia tải cho tới khi drift đạt giá trị 1.0% 

(Hình 3.3). Khả năng chịu lực lớn nhất của mẫu S3 là P = 231.4 kN lớn hơn so 

với mẫu S1 là 20% và so với mẫu S2 là 5% (cùng một thời điểm drift 2.2%). 

Tuy nhiên, sau khi qua thời điểm drift 2.2%, hiệu ứng thắt đường cong có xu 

hướng tăng dần, điều này chứng tỏ rằng mẫu thí nghiệm S3 bắt đầu có khả năng 

tiêu tán năng lượng và quan sát thấy độ cứng cát tuyến bị suy giảm một cách 

nhanh chóng. Như vậy, có thể thấy rằng mẫu S3 có ứng xử giống như mẫu S2, 

chỉ khác ở chỗ khả năng chịu lực của mẫu S3 cao hơn so với mẫu S2 và S1. 

Điều này có thể lý giải do khoảng cách tăng cường UHPSFRC tăng lên từ 450 

mm lên 675 mm trong dầm của mẫu thí nghiệm này đã tác động đến khả năng 

chịu lực của mẫu.  
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3.2. Hệ số độ dẻo chuyển vị 

Hình 3.4 thể hiện đường cong bao lực – chuyển vị của ba mẫu thí nghiệm 

tại chu kì đầu tiên của vòng lặp. Trong kết cấu BTCT, việc xác định điểm dẻo 

trong đường cong lực – chuyển vị là tương đối khó khăn. Điểm dẻo xuất hiện 

khi vật liệu ứng xử phi tuyến (bê tông và cốt thép) hoặc do sự chảy dẻo của 

thành phần khác nhau của kết cấu ở các mức gia tải khác nhau. Do đó, Park 

(1989) [105] đã đề xuất việc xác định các hệ số độ dẻo chyển vị của kết cấu 

BTCT dựa vào việc lý tưởng hóa đường song tuyến tính lực – chuyển vị. Sau 

một thời gian, Paulay và cộng sự (1992) [111] đưa ra mô hình xác định chuyển 

vị dẻo dựa trên đề xuất của Park (1989) [105] và đã được trong rất nhiều nghiên 

cứu sau này như ASCE 41-13 [26] và  Fema 356 [57] (Hình 3.6) 

Hình 3.4 Đường cong bao lực – chuyển vị của các mẫu thí nghiệm 

Hệ số độ dẻo chuyển vị được tính là tỷ lệ của chuyển vị cực hạn ( )u
  với 

chuyển vị dẻo của tiết diện dầm ( )y
 . Chuyển vị cực hạn ( )u

  được khuyến 

nghị lấy bằng giá trị tương ứng với 80% giá trị tại thời điểm tải trọng lớn nhất 
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Pu hoặc sự phá vỡ cốt thép (tùy theo cái nào xảy ra trước) [105]. Chuyển vị dẻo 

( )y
  được xác định bằng cách vẽ một đường thẳng giữa điểm gốc và một điểm 

trên đường cong bao lực – chuyển vị, tương ứng với điểm chảy dẻo đầu tiên cốt 

thép hoặc 75% tải trọng lớn nhất Pu, (tùy theo giá trị nào nhỏ hơn), sau đó ngoại 

suy đường này lên tới Pu, (Hình 3.6). Đường dẻo thứ hai sau điểm dẻo của 

đường song tuyến lực – chuyển vị được vẽ bằng cách sử dụng quy trình lặp từ 

phương trình cân bằng diện tích vùng bên trên và dưới bằng nhau như Hình 3.6. 

Như vậy, hệ số độ dẻo chuyển vị được xác định như sau: 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Hình 3.5 Các điểm đặc trưng trên đường lý tưởng hóa lực – chuyển vị 

Dựa trên quy trình ở trên, các kết quả được trình bày trong Bảng 3.1 cho 

thấy không có sự khác biệt đáng kể về hệ số độ dẻo chuyển vị, khi mà các giá 

trị tải trọng lớn nhất có sự chênh lệch đánh kể theo cả hai hướng. Các giá trị 

này cho thấy rõ ràng, bê tông UHPSFRC được tăng cường đã cải thiện độ dẻo 

của mẫu thí nghiệm. Hệ số độ dẻo chuyển vị của mẫu S2 tương đương với mẫu 

S1 theo ở cả 2 hướng, nhưng mẫu S3 không đạt được như kỳ vọng khi hướng 

kéo tăng 3.4% nhưng hướng đẩy giảm 4.6%. Như vậy, có thể thấy rằng, hệ số 

u
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độ dẻo chuyển vị không tăng lên khi chiều dài đoạn tăng cường UHPSFRC tăng 

lên từ 450 mm của mẫu S2 đến 675 mm cho mẫu S3. Trong quá trình gia tải 

mẫu S3, chuyển vị dẻo Δy được quan sát thấy nằm trong khoảng drift 1.4% 

(25.6 mm) và 2.2% (40.15 mm), chuyển vị cực hạn Δu đạt được ở chu kỳ thứ 

hai drift 6.5%. Sau khi mẫu thí nghiệm đạt tải trọng lớn nhất ở drift 2.2%, khả 

năng chịu lực giảm đáng kể ở chu kỳ thứ hai ở thời điểm drift 3.5%. Điều này 

có thể được lý giải, sự phá hoại trong mẫu thí nghiệm đã được tích lũy sau khi 

đạt tải trọng lớn nhất dẫn đến gây ra sự suy giảm cường độ đáng kể, do đó ngăn 

cản sự gia tăng hệ số độ dẻo chuyển vị của mẫu S3. Nhìn chung, độ dẻo trung 

bình của ba mẫu thí nghiệm lần lượt là 3.8, 3.7, 3.8 là tương đối đồng đều. 

Bảng 3.1 Hệ số độ dẻo chuyển vị cho từng mẫu thí nghiệm 

3.3. Thành phần ứng suất kéo chính trong nút 

Đã có nhiều nghiên cứu sử dụng phương pháp chuẩn hóa ứng suất kéo 

chính ( )t
p  chính nhằm so sánh tính hiệu quả của kết cấu [120], [143], [106], 

… Nghiên cứu này thực hiện việc tính toán các thành phần ứng suất này theo 

đề xuất của Hakuto và cộng sự [67] và có kể đến ứng suất nén dọc trục trong 

cột như đã đề cập ở mục 1.1.1. Tỷ lệ giữa ứng suất kéo chính của nút pt và căn 

bậc hai của cường độ chịu nén bê tông c
f  cũng được áp dụng trong nghiên 

cứu. Các giá trị được tóm tắt trong Phụ lục 4 và Hình 3.6d tại thời điểm drift 

2.2% (tải trọng lớn nhất) cho thấy, ứng suất kéo chính được chuẩn hóa của các 

mẫu tăng cường thấp hơn 11.6% và 8.1% về hướng đẩy. Lý giải cho điều này 

là vì cường độ bê tông UHPSFRC trong vùng nút cao hơn rất nhiều so với bê 

tông thông thường dẫn đến đã làm tăng khả năng kháng cắt cho nút lên đáng 

Mẫu 
Pu (kN) δu (mm) δy1 (mm) δy (mm) μ 

Đẩy Kéo Đẩy Kéo Đẩy Kéo Đẩy Kéo Đẩy Kéo 

S1 185.8 175.7 91.25 91.25 18.25 17 25 23 3.65 3.96 

S2 220.8 213.4 104.8 91.25 23 18.25 30 24 3.62 3.8 

S3 231.4 217.8 101 102.5 21.7 19 29 25 3.48 4.1 
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kể. Ngoài ra, ứng suất cắt ngang vjh của mẫu S2 và S3 tăng lần lượt là 16% và 

20% theo hướng đẩy và tương tự cho hướng kéo là 18% và 20% só với mẫu 

S1. Kết quả này cho thấy hiệu quả của việc sử dụng UHPSFRC giúp tăng cường 

khả năng kháng cắt nút khung. 

 

a) Mẫu S1 

 
b) Mẫu S2 
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Hình 3.6 Quan hệ giữa ứng suất kéo chính được chuẩn hóa và chuyển vị 

 

 

 

c) Mẫu S3 

 

d) Đường cong bao ứng suất kéo chính được chuẩn hóa và chuyển vị 
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3.4. Sự suy giảm độ cứng 

Trong một hệ kết cấu cần phải có sự cân bằng giữa cường độ, độ cứng và 

khả năng tiêu tán năng lương. Độ cứng phải đủ lớn để kiểm soát chuyển vị 

ngang và đồng thời không bị suy giảm hoặc ít bị suy giảm khi chịu tải trọng 

đảo chiều. Sự suy giảm độ cứng là do lực dính giữa cốt thép và bê tông bị suy 

giảm, sự bong tách bê tông khỏi cốt thép và sự phát triển của các vết nứt. Độ 

cứng của các mẫu thí nghiệm được xác định bằng cách dùng độ cứng cát tuyến 

(đỉnh đến đỉnh) dựa vào biểu đồ lực – chuyển vị và được tính toán như độ dốc 

đối với trục ngang của đường thẳng nối hai đỉnh của cùng một chu kỳ dỡ tải.  

Hình 3.7 So sánh độ cứng cát tuyến của các mẫu thí nghiệm 

Hình 3.7 thể hiện sự suy giảm độ cứng của các mẫu thí nghiệm: các mẫu 

thí nghiệm được tăng cường đạt được độ cứng cao hơn so với mẫu S1 tại cùng 

thời điểm drift 1.0%. Khi drift đạt giá trị trong khoảng 1.4% đến 1.75% các vết 

nứt xuất hiện và sự phá hoại trong vùng nút của các mẫu thí nghiệm xảy ra tại 

thời điểm drift đạt giá trị 2.2%. Tại thời điểm này, ứng suất cắt trong nút hoàn 

toàn là do các thanh thép chịu trước khi các thanh này bị mất liên kết. Hình 3.7 
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cũng cho thấy sau khi drift đạt giá trị 2.2%, độ cứng của mẫu S2 và S3 có giá 

trị gần bằng nhau và lớn hơn khoảng 16% so với mẫu đối chứng S1. Tại thời 

điểm drift đạt giá trị 4.0%, các mẫu thí nghiệm bị mất độ cứng khoảng 70% so 

với độ cứng ban đầu. Như vậy, có thể nhận thấy rằng việc tăng cường bằng 

UHPSFRC đáp ứng được độ cứng mong muốn. 

Ở đây lưu ý rằng các tiêu chí được nêu trong  tiêu chuẩn ACI Committee 

374 (2005) [20] đã nhấn mạnh nút khung  phải giữ được tính toàn vẹn kết cấu 

khi khả năng chịu lực ít nhất bằng 3/4 tải trọng lớn nhất hoặc drift không nhỏ 

hơn 3.5%. Trong khi, drift tương ứng theo yêu cầu của Bộ luật xây dựng quốc 

gia Canada [96] (NBCC 2005) chỉ là 2.5%. Như vậy có thể thấy rằng, tất cả các 

mẫu thí nghiệm đều thỏa mãn các yêu cầu của cả Mỹ và Canada. 

3.5. Đặc trưng khả năng tiêu tán năng lượng 

 

Hình 3.8 cho thấy khả năng tiêu tán năng lượng của các mẫu thí nghiệm 

trong quá trình chịu tải trọng lặp tương ứng với các drift khác nhau. Sự tiêu tán 

năng lượng (năng lượng tích lũy được hấp thụ) được tính bằng cách tính tổng 

năng lượng tiêu tán trong các chu kỳ của lực và chuyển vị liên tiếp. Priestley 
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(1997) [112] đề xuất cách xác định năng lượng tiêu tán theo từng chu kỳ 

được dựa vào diện tích đường cong lực – chuyển vị chịu tải trọng lặp như 

 

Hình 3.8. Khả năng tiêu tán năng lượng của các mẫu được tăng cường cao 

hơn so với mẫu đối chứng sau thời điểm drift đạt giá trị 1.0%. Ví dụ, năng 

lượng được hấp thụ bởi các mẫu được tăng cường S2 và S3 ở drift 2.2% là 3975 

kN-m(S2) và 4395 kN-m(S3), tương ứng tăng 6.5% và 14.67% với các giá trị 

tương ứng mẫu đối chứng S1. Hơn nữa, mức độ tiêu tán năng lượng của các 

mẫu được tăng cường được duy trì khi drift đạt giá trị 6.5%, trong khi mẫu S1 

chỉ dừng ở mức 5.0%. Ngoài ra, cường độ bê tông cũng ảnh hưởng đáng kể đến 

khả năng tiêu tán năng lượng của các nút khung. 
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Hình 3.8 Mối quan hệ giữa drift và tiêu tán năng lượng 

3.6. Các thông số ảnh hưởng tới drift 

Các thông số ảnh hưởng tới drift có thể được chia thành ba thành phần 

chính như: góc xoay dự kiến trong vùng khớp dẻo dầm, góc xoay cột và biến 

dạng cắt nút. Mỗi cặp đầu đo chuyển vị LVDT đã được bố trí để đo góc xoay 

của thành phần tương ứng với drift khác nhau như đã trình bày ở mục 2.5.2. Do 

đó, ảnh hưởng của từng thành phần góc xoay có thể được xác định bằng tỉ số 

của từng thành phần đó với tổng drift. Hình 3.9 cho thấy góc xoay do khớp dẻo 

trong dầm ảnh hưởng nhiều nhất tới tổng drift của tất cả các nút thí nghiệm. 

Thời điểm tải trọng lớn nhất đạt được tương ứng với drift đạt giá trị 2.2%, ảnh 

hưởng góc xoay trong vùng khớp dẻo dầm là khoảng 22% đến 43% tổng drift, 

góc xoay biến dạng cắt của nút ảnh hưởng khoảng 16% đến 30% tổng độ lệch, 

trong khi, góc xoay cột kết hợp với hiệu ứng biến dạng nút ảnh hưởng không 

quá 25% tổng drift. Tất cả các giá trị góc xoay còn lại trong tổng drift có thể là 

do các yếu tố không được đo lường như: các vết nứt của dầm bên ngoài vùng 

khớp dẻo và chuyển vị của dầm. 
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a) Mẫu S1 

 

 b) Mẫu S2 
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3.7. Mối quan hệ drift và biến dạng cốt thép 

3.7.1. Sự phát triển biến dạng của cốt thép dọc trong dầm 

Các đầu thu tín hiệu (data logger) giúp cho việc xác định các giá trị của 

các phiến điện trở đo biến dạng (strain gage) trên các thanh cốt thép, sau đó 

được lưu vào máy tính trong quá trình thí nghiệm nhằm đảm bảo theo dõi kết 

quả theo thời gian thực. Các phiến điện trở này được gắn dọc theo thanh cốt 

thép ở trên và dưới dầm nhằm theo dõi sự phát triển của biến dạng ở các vị trí 

quan trọng như Hình 2.10. Hình 3.10 cho thấy các sự phát triển biến dạng của 

thanh thép dầm ở vị trí phiến điện trở số 10 của ba mẫu thí nghiệm. Tuy nhiên, 

các giá trị biến dạng trong giai đoạn cuối cùng của quá trình gia tải cho tất cả 

các mẫu thí nghiệm không thể đo được, lý do là vì các phiến điện trở đo biến 

dạng bị đứt khi mẫu thí nghiệm gần đạt đến trạng thái phá hoại hoàn toàn. Hình 

 

c) Mẫu S3 

Hình 3.9 Các thành phần ảnh hưởng tới tổng drift  
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3.10 cũng chỉ ra rằng các giá trị biến dạng trong tất cả các mẫu thí nghiệm đã 

không đạt được biến dạng cực hạn trước khi gặp sự cố ở các phiến điện trở. 

Hình 3.10 Biến dạng của thanh thép dầm tại vị trí phiến điện trở số 10 

Các phiến điện trở đo biến dạng ở tất cả các mẫu thí nghiệm cho thấy hai 

mẫu tăng cường S1 và S2 đạt đến giới hạn chảy tại thời điểm 1.4%, ngược lại 

mẫu đối chứng S3 lại đạt giới hạn chảy rất sớm là 1%. Các biến dạng đo được 

lần lượt lúc drift 1.4% là 2798 μm/m (S1), 2678 μm/m (S2) và 4744 μm/m (S3), 

điều này cho thấy cốt thép của cả ba mẫu thí nghiệm đang trong giai đoạn chảy 

dẻo. Không có mẫu thí nghiệm nào đạt được biến dạng cực hạn trong cốt thép 

dọc dầm. Tuy nhiên, theo như ghi nhận được tại thời điểm tải trọng đạt giá trị 

lớn nhất (drift 2.2%), biến dạng của cả ba mẫu thí nghiệm lần lượt là 9873 

μm/m(S1), 5498 μm/m(S2) và 11972 μm/m(S3) thì có thể thấy biến dạng trong 

mẫu S3 chênh lệch khoảng 30% so với hai mẫu còn lại. Sau thời điểm tải trọng 

đạt giá trị lớn nhất (drift 2.2%), biến dạng trong thanh cốt thép của mẫu S1 và 

S3 giảm xuống cho đến khi kết thúc thí nghiệm, ngược lại biến dạng mẫu S2 

vẫn tiếp tục phát triển. 
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a) Mẫu S1 

 

b) Mẫu S2 
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Hình 3.11 Mối quan hệ drift và biến dạng của cốt dọc trong dầm 

Hình 3.11 thể hiện sự phân bố biến dạng của các thanh cốt thép dọc trong 

dầm ở vùng lân cận của khu vực nút trong suốt quá trình gia tải. Các giá trị này 

thu được từ các phiến điện trở đo biến dạng (strain gage) bố trí dọc theo cốt 

thép chịu lực trong dầm, bắt đầu ở vị trí mặt cột và cách đều nhau với khoảng 

cách 100 mm và chúng được gắn với một bộ thu tín hiệu nhằm dự đoán vị trí 

hình thành khớp dẻo trong dầm. Đối với mẫu S1, biến dạng lớn nhất đạt được 

ở vị trí phiến điện trở 12 bố trí cách mặt cột 200 mm, điều này chứng tỏ rằng 

khớp dẻo xuất hiện ngoài khu vực nút (nằm trong vùng D). Quá trình gia tải 

ban đầu, hai mẫu tăng cường S2 và S3 thể hiện ứng xử tương đối khác nhau, vị 

trí xuất hiện chảy dẻo cốt thép của mẫu S2 là phiến điện trở 14 và 15 cách mặt 

cột 400 – 500 mm, nằm ở cuối phạm vi vùng D, điều này có thể thấy rằng khớp 

dẻo đã bắt đầu dịch chuyển ra xa mặt cột khoảng 400 mm. Tuy nhiên, ứng xử 

mẫu S3 lại khác, mặc dù được tăng cường khoảng cách UHPSFRC lớn hơn 

 

c) Mẫu S3 
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nhưng sự xuất hiện khớp dẻo lại không được như kì vọng. Mẫu thí nghiệm này 

thể hiện sự sụt giảm các giá trị biến dạng trong các lần gia tải liên tiếp như trong 

Hình 3.11c. Nguyên nhân này có thể là do số lượng lớn hơn của cốt thép ngang 

được loại bỏ trong nút dẫn đến lực kéo cao hơn nhưng biến dạng thấp hơn. 

3.7.2. Sự phát triển biến dạng của cốt thép dọc trong cột 

Hình 3.12 thể hiện mối quan hệ giữa biến dạng – drift của thanh cốt thép 

dọc trong cột. Các giá trị biến dạng cốt thép trong cột nằm dưới mức biến dạng 

dẻo do lực dọc tác dụng lên cột và lực ngang tác dụng vào dầm. Các giá trị biến 

dạng gần như xấp xỉ nhau tại thời điểm tải trọng lớn nhất (drift 2.2%), cụ thể là 

1262 μm/m (S1), 1471 μm/m (S2) và 1572 μm/m (S3). Mẫu S3 có ứng suất cắt 

cao nhất, điều này được lý giải bằng sự xuất hiện các vết nứt cắt chéo trong nút 

bắt đầu tại giao điểm của cột và dầm nơi có bố trí phiến điện trở đo biến dạng 

được đặt. Khi ứng suất cắt trong nút tăng, bề rộng vết nứt chéo tăng lên từ đó 

làm tăng biến dạng kéo ở vị trí đó. Mặt khác, biến dạng đo được mẫu S2 cũng 

chỉ bằng biến dạng lớn nhất của mẫu S1. 

Hình 3.12 Mối quan hệ drift và biến dạng của cốt dọc trong cột 
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3.7.3. Sự phát triển biến dạng của cốt thép đai trong dầm 

Mối quan hệ giữa biến dạng – drift của cốt đai trong dầm được thể hiện 

trong Hình 3.13. Vì sự phá hoại do cắt không được dự kiến trong dầm, nên chỉ 

bố trí 4 phiến điện trở đo biến dạng (strain gage) trên 4 thanh cốt đai gần nhất 

khu vực nút. Kết quả cho thấy rằng, sự phát triển biến dạng của thanh cốt thép 

đai trong tất cả các mẫu thí nghiệm đều dưới 2800μm/m tức là dưới mức chảy 

dẻo. Tuy nhiên, ở vị trí phiến điện trở số 34 của hai mẫu thí nghiệm S2 và S3 

có sự gia tăng đáng kể biến dạng và gần như đạt đến trạng thái chảy dẻo so với 

mẫu S1. Mẫu S3 có biến dạng tăng nhanh khi drift đạt đến giá trị 2.2% sau đó 

giảm xuống, điều này không giống như mẫu S1 và S2 khi mà biến dạng vẫn 

tiếp tục phát triển. Không có mẫu thí nghiệm nào đạt đến giới hạn biến dạng 

cho phép của cốt đai được quy định bởi CSA S806-12 [49]. Điều này có thể 

được lý giải là hiệu ứng bó được yêu cầu vượt quá thành phần cốt thép chịu cắt. 

 

a) Mẫu S1 
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Hình 3.13 Mối quan hệ drift và biến dạng của cốt đai trong dầm 

 

b) Mẫu S2 

 

c) Mẫu S3 
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3.8. Đánh giá sự làm việc nút khung được tăng cường 

Để đánh giá hiệu quả của việc sử dụng vật liệu UHPSFRC trong nút 

khung, biến dạng cắt của nút là một tiêu chí đánh giá tương đối quan trọng. 

Trong các tiêu chuẩn thiết kế cho nút khung có quy định, nếu tính toán nút 

khung chỉ dựa vào nội lực mà không xét tới biến dạng thì yêu cầu đặt ra đối với 

nút là phải đạt được khả năng chịu lực lớn nhất. Đã có nhiều nghiên cứu nhận 

định về tầm quan trọng của biến dạng cắt của nút trong việc đánh giá hiệu quả 

làm việc của nút khung, mặc dù mối quan hệ giữa biến dạng cắt của nút và 

cường độ chưa được chỉ ra một cách rõ ràng [102].  

 
Hình 3.14 Đường cong bao của lực và biến dạng cắt của nút 

Ứng xử tổng thể và cục bộ của nút khung chịu tải trọng lặp có thể được 

biểu thị bằng đường tam tuyến tính nối giữa ba điểm A, B và C. Điểm A tương 

ứng giá trị góc xoay khi xuất hiện các vết nứt chéo trong nút. Sau đó, điểm A 

là điểm bắt đầu một đường tiếp tuyến khác nối với điểm A và điểm tương ứng 

với ứng suất trong cốt thép đạt đến giới hạn chảy trong dầm, đó là điểm B. 

Điểm thứ hai B cũng là điểm bắt đầu một đường tiếp tuyến khác, mà có sự khác 

biệt đáng kể so với đường tiếp tuyến thứ hai do có sự thay đổi độ cứng. Trong 
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trường hợp phá hoại cắt ở nút, ứng suất trong cốt thép dầm không đạt đến giới 

hạn chảy, sự thay đổi độ cứng có thể được đánh dấu bằng việc ứng suất trong 

cốt thép ngang đạt đến giới hạn chảy trong nút. Cuối cùng, đường thứ ba nối B 

và điểm C tương ứng với tải trọng đạt giá trị lớn nhất. Ngoài điểm C, tải trọng 

tác dụng giảm dần do bê tông bị vỡ. Đường tam tuyến này cho thấy sự thay đổi 

độ cứng cát tuyến trong các mẫu cũng khác nhau, tương tự như các mối quan 

hệ lực – biến dạng cắt của nút [84]. Hay nói cách khác, đặc tính của sự phá hoại 

trong vùng nút ảnh hưởng tới sự thay đổi độ cứng của mỗi mẫu thí nghiệm, do 

đó làm cho ứng xử tổng thể của các mẫu có sự khác biệt đáng kể. 

Hình 3.14 cho thấy độ cứng cát tuyến của các mẫu thí nghiệm được tăng 

cường cao hơn so với mẫu đối chứng ở hướng đẩy của quá trình gia tải. Ví dụ, 

độ cứng cát tuyến của các mẫu thí nghiệm S2 và S3 tại điểm C được tăng cường 

cao hơn khoảng 14.6% và 43.3%. Sự thay đổi này được lý giải do ảnh hưởng 

của phương pháp tăng cường bằng vật liệu bê tông UHPSFRC tới ứng xử tổng 

thể và cục bộ của nút khung. Ngoài ra, FEMA 273 [47] quy định các giới hạn 

đối với biến dạng cắt.  Đối với các kết cấu BTCT, biến dạng cắt ở mức độ sụp 

đổ là “e” dự kiến là 0.01 và biến dạng ở cấp độ cực hạn “d” không được vượt 

quá 0.005. Hình 3.14 cho thấy, các mẫu S2 và S3 đều đáp ứng được khả năng 

kháng cắt của nút. Mẫu S2 có biến dạng cắt thấp hơn mức “d” khoảng 14% và 

mẫu S3 không đạt được như dự kiến khi biến dạng cắt vượt quá mức “d” là 

22% tuy nhiên vẫn nằm trong giới hạn cho phép mức độ “e”. 

3.9. Kết luận Chương 3 

Nội dung của chương này đã phân tích các kết quả thí nghiệm và có thể 

rút các nhận xét sau đây: 

• Khả năng chịu lực của mẫu tăng cường S2 tăng lần lượt 16% theo hướng 

đẩy và 17.6% theo hướng kéo, tương tự, mẫu S3 tăng lần lượt khoảng 20% theo 

hướng đẩy và 19.3% theo hướng kéo so với mẫu đối chứng S1. Điều này cho 
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thấy rằng việc tăng cường UHPSFRC ảnh hưởng rất nhiều đến khả năng chịu 

lực của kết cấu. 

• Mẫu tăng cường S2 có hệ số độ dẻo chuyển vị tương đương với mẫu S1 

nhưng mẫu S3 lại có giá trị thấp hơn theo hướng đẩy. Có thể lý giải do sự tích 

lũy phá hoại trong nút gây ra sự suy giảm cường độ một cách đáng kể, do đó 

ngăn chặn sự gia tăng hệ số độ dẻo chuyển vị của S3. Tuy nhiên, nhìn chung 

cả ba mẫu thí nghiệm đều đạt được độ dẻo trung bình tương đương nhau. 

• Ở cấp độ cục bộ, ứng suất kéo chính được chuẩn hóa của mẫu S2 và S3 

thấp hơn mẫu S1 theo hướng đẩy lần lượt là 11.6% và 8.11%. Lý giải cho điều 

này, đối với mẫu S1, vết nứt chéo trong vùng nút xuất hiện thời điểm sớm hơn 

so với hai mẫu còn lại khi chịu tải trọng đảo chiều. Do đó, ứng suất kéo chính 

được chuẩn hóa của S1 không tăng do đã tích lũy phá hoại trong vùng nút ở 

quá trình dỡ tải. 

• Khả năng tiêu tán năng lượng của các mẫu được tăng cường cao hơn mẫu 

đối chứng, đặc biệt là khi drift đạt giá trị 1.0% trở lên. Góc xoay biến dạng nút 

của các mẫu S2, S3 lớn hơn so với mẫu S1 sau thời điểm độ lệch 2.2%, điều 

này có thể dẫn đến khả năng hấp thụ năng lượng trong vùng nút của mẫu S2, 

S3 tốt hơn S1. Cụ thể hơn, khả năng tiêu tán năng lượng mẫu S2 và S3 tăng lần 

lượt là 6.5% và 14.67% so với mẫu S1. 

• Trên cơ sở sự phát triển biến dạng của cốt thép, mẫu S2 được tăng cường 

vật liệu UHPSFRC với khoảng cách 450 mm (cuối phạm vi vùng D) có dạng 

phá hoại ở dầm mong đợi hơn. Hơn nữa, việc đánh giá hiệu quả sự làm của nút 

khung mẫu S2 cho kết quả và đánh giá hiệu quả nút khung đều thỏa mãn tất cả 

các tiêu chí “d” và “e” của FEMA 273. 

• Việc sử dụng bê tông tính năng siêu cao (UHPSFRC) giúp giải quyết vấn 

đề tắc nghẽn cốt thép trong và bê tông khó xâm nhập trong vùng nút. Hơn nữa, 

phương pháp tăng cường còn giúp tăng khả năng chịu lực cho kết cấu, đảm bảo 
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được các yêu cầu trong công tác thi công. Tuy nhiên, việc ứng dụng vật liệu bê 

tông tính năng siêu cao (UHPSFRC) cần phải được nghiên cứu thêm và cần 

thêm những minh chứng thực nghiệm trước khi kiến nghị đưa vào sử dụng vật 

liệu này trong vùng nút khung.  
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Chương 4. NGHIÊN CỨU ỨNG XỬ NÚT KHUNG BIÊN BÊ TÔNG 

CỐT SỢI THÉP TÍNH NĂNG SIÊU CAO BẰNG PHÂN TÍCH PTHH  

 Nội dung của chương này là nghiên cứu ứng xử nút khung biên bằng 

phương pháp PTHH sử dụng phần mềm ABAQUS. Kết quả nghiên cứu PTHH 

sẽ được kiểm chứng với các kết quả thu được từ thí nghiệm đã được trình bày 

trong Chương 3. Ngoài ra, ảnh hưởng của các tham số ảnh hưởng đến ứng xử 

của nút khung như: khoảng cách tăng cường UHPSFRC, lực dọc cột, hàm lượng 

cốt sợi thép cũng được xét đến. 

4.1. Dạng hình học và chia lưới phần tử 

Mô hình PTHH ba chiều đã được sử dụng rất nhiều để mô phỏng hóa các 

loại phần tử kết cấu BTCT trong đó có cả nút khung [132], [65], [124].  

Hình 4.1 Mô hình mẫu thí nghiệm 

Hình 4.1 thể hiện dạng hình học của nút khung biên. Trong đó, bê tông 

được mô phỏng hóa bằng các phần tử khối (solid) và cốt thép là phần tử thanh 

 

 

 

 

a) Bê tông b) Cốt thép 
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(frame element). Liên kết giữa các phần tử này được mô phỏng hóa bằng các 

mối quan hệ ràng buộc nhằm đảm bảo sự liên kết giữa các phần tử. 

4.1.1. Phần tử khối 

Phần tử khối C3D8R (continuum, 3D, 8-node linear brick, reduced 

integration, hourglass control) là phần tử sáu mặt tuyến tính. Đặc trưng của loại 

phần tử này là có thể giảm bậc của ma trận độ cứng của phần tử, nhưng vẫn giữ 

nguyên ma trận khối lượng và véc tơ tải trọng của phần tử đó ( 

 

 

 

 

 

 

 

 

Hình 4.2). Hơn nữa, độ chính xác vẫn được đảm bảo và thời gian trong 

tính toán giảm được đáng kể, đặc biệt là trong bài toán ba chiều. Do đó, phần 

tử này phù hợp nhất để mô phỏng vật liệu bê tông [60] và đã được ứng dụng ở 

các nghiên cứu trước đây [50], [16]. 
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Hình 4.2 Phần tử khối tám nút C3D8 R 

4.1.2. Phần tử thanh 

Các thanh cốt thép được mô hình hóa bằng phần tử thanh một chiều (truss 

element) và được tích hợp trong phần mềm ABAQUS như: phần tử giàn 

(T3D2), dầm tuyến tính (B31) và dầm bậc hai (B32). Trong đó, phần tử giàn 

T3D2 (truss-3D-2nodes) có hai nút ở mỗi đầu và chỉ có ứng suất dọc trục. Hai 

nút phần tử tương ứng với hai khớp, chuyển vị và véc-tơ ban đầu tại mỗi nút 

độc lập với nhau. Mặt khác, phần tử dầm B31 và B32 là các phần tử dầm 

Timoshenko có xét đến biến dạng dọc trục do cắt và uốn. Phần tử B32 sử dụng 

các hàm nội suy bậc hai để xác định chuyển vị và biến dạng, trong khi phần tử 

B31 là phần tử dầm tuyến tính ba chiều như Hình 4.3b. 

Hình 4.3 Mô hình phần tử cốt thép 

Một số nghiên cứu trên thế giới chỉ ra rằng khi sử dụng 3 loại phần tử đề 

cập ở trên cho kết quả tính toán có sự sai khác không đáng kể, nhưng sử dụng 

 

   

a) T3D2 b) B31 c) B32 
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phần tử dầm B31 và B32 thì thời gian tính toán lâu hơn so với phần tử giàn 

T3D2 [60]. Ngoài ra, người ta đã chứng minh rằng việc sử dụng các phần tử 

B31 và B32 dẫn đến độ cứng cát tuyến ban đầu vượt quá mức dự đoán và sự 

suy giảm cường độ sau khi đạt tải trọng lớn nhất, trong khi các phần tử giàn 

(T3D2) đáp ứng tốt hơn với kết quả thí nghiệm và tiết kiệm thời gian tính toán. 

Do đó, phần tử giàn T3D2 được sử dụng để mô hình hóa các thanh cốt thép 

trong nghiên cứu này. 

4.1.3. Chia lưới phần tử 

Việc lựa chọn kích thước lưới phần tử được dựa trên cả 2 tiêu chí là độ 

chính xác và thời gian tính toán. Kích thước lưới phần tử ảnh hưởng nhiều đến 

độ chính xác của kết quả tính toán.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Hình 4.4 cho thấy, ở ngoài khu vực tăng cường các mô hình đều được chia 

lưới giống nhau với kích thước mắt lưới là 50 mm. Trong khu vực vùng tăng 

cường, hệ lưới được chia với kích thước mắt lưới 25 mm. Các kích thước mắt 

lưới phần này đều được áp dụng cho tất cả các mẫu thí nghiệm. 
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Hình 4.4 Chia lưới PTHH của mô hình nút khung 

4.2. Mô hình và ứng xử của vật liệu 

4.2.1. Mô hình phá hoại dẻo 

Trong phần mềm ABAQUS có tích hợp một số mô hình để mô tả ứng xử 

phi tuyến của vật liệu bê tông chịu các điều kiện tải trọng khác nhau bao gồm: 

➢ Mô hình vết nứt phân tán (Concrete smeared cracking) thường được sử 

dụng khi mô phỏng ứng xử của bê tông có cốt thép hoặc bê tông không cốt thép 

với mức độ gia tải thấp chịu tải trọng tĩnh.  

➢ Mô hình vết nứt giòn (Brittle cracking) được dựa trên phương pháp vết 

nứt phân tán (Smeared crack aproach) và chỉ có thể được sử dụng để mô phỏng 

bê tông khi vùng nén được giả thiết là đàn hồi, tính phi tuyến vật liệu chỉ được 

thể hiện khi bê tông bị nứt ở vùng kéo. Mô hình này lựa chọn cách thức xuất 

hiện vết nứt rời rạc để đại diện cho ứng xử giòn không liên tục trong vật liêu. 

Do đó, mô hình này chỉ phù hợp các vật liệu có tính chất giòn như đất sét, đá. 

 

Phần tử C3D8R 

Mắt lưới 25 mm 

Mắt lưới 50 mm 
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➢ Mô hình phá hoại dẻo (Concrete damage plasticity) được gọi tắt là CDP. 

Mô hình này có thể mô phỏng ứng xử của bê tông bị phá hoại ở cả vùng nén và 

kéo. Hai cơ chế phá hoại chính của vật liệu bê tông là nứt do kéo và vỡ bê tông 

đều được giả thiết trong mô hình này. Đã có nhiều nghiên cứu sử dụng để mô 

tả ứng xử của vật liệu bê tông và cho kết quả khá chính xác [113], [135]. Do đó 

trong nghiên cứu này sử dụng mô hình phá hoại dẻo CDP để mô phỏng tính 

toán. Các tham số đầu vào cho mô hình này như sau:  

• Mối quan hệ giữa ứng suất – biến dạng của bê tông vùng kéo và nén. 

• Góc chệch ψ (Dilatation angle) là tham số đặc trưng khi chịu ứng suất hữu 

hiệu ba trục. Giá trị này được lấy trong khoảng từ 300 đến 420 theo khuyến nghị 

của Lee và cộng sự (1998) [86] và Wu và cộng sự (2006) [140]. 

• Độ lệch tâm ϵ điều chỉnh hình dạng hyberbola trong hàm dẻo (mặc định 

lấy bằng 0.1) 

• Tỷ lệ ứng suất nén dẻo tương đương ban đầu và ứng suất đơn trục ban đầu 

( )0 0
/

b c
f f . Lubliner và cộng sự (1989) [88] đề xuất từ khoảng 1.1 đến 1.16. 

• Hệ số cản nhớt (viscosity) μ lấy bằng 0. 

• Hệ số Kc là tỷ số ứng suất lệch bất biến (Deviatoric stress invariant ratio). 

Mô hình CDP đề xuất giá trị mặc định là Kc = 2/3 dựa trên kết quả kiểm tra ứng 

suất ba trục. 

Bảng 4.1 Các hệ số đầu vào cho mô hình CDP của nghiên cứu này 

Mô hình này giả định rằng nứt ở vùng kéo và vỡ ở vùng nén đều là đặc 

trưng phá hoại của bê tông. Chi tiết về mô hình CDP bao gồm các lý thuyết liên 

Hệ số mô hình CDP 
Kí 

hiệu 

Giá trị của hệ số trong mô hình 

Bê tông thường UHPSFRC 

Góc chệch ψ  30 36 

Tỷ số ứng suất lệch bất biến Kc  0.667 0.667 

Tỷ số ứng suất fb0/ fc0 1.16 1.16 

Độ lệch tâm ϵ 0.1 0.1 
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quan cũng như các hướng dẫn cụ thể có thể tìm thấy trong mục 23.6 của tài liệu 

ABAQUS [15]. Trong mô hình này, sự phát triển vết nứt có thể được thể hiện 

thông qua các hệ số phá hoại DAMAGET (dt) VÀ DAMAGE (dc). Các hệ số 

này phụ thuộc vào biến dạng dẻo trong phân tích kết cấu và được xác định bằng 

công thức sau: 

trong đó: σc,
 σt là ứng suất nén và kéo của bê tông, Ec là mô đun đàn hồi; ɛpl là 

biến dạng dẻo 

Giá trị của các các tham số này nằm trong khoảng 0 đến 1 tương ứng trạng 

thái không phá hoại hoặc phá hoại hoàn toàn (xem chi tiết tại Bảng P 4.4 và 

Bảng P 4.5 của Phụ lục 4).  

4.2.2. Bê tông thường 

4.2.2.1. Bê tông vùng nén 

Bảng P 4.4 và  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Hình 4.5 cho thấy mối quan hệ ứng suất – biến dạng của bê tông chịu nén 

được xác định bằng ba giai đoạn khác nhau như sau: 

1 ; 0 1
( )

c

c cpl

c c c

d d
E

s

 
= −  

−
   (4.1) 

 

1 ; 0 1
( )

t

t tpl

c t t

d d
E

s

 
= −  

−
   (4.2) 
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• Giai đoạn 1 là đàn hồi tuyến tính và được xác định: 

(1)
s = 

c c
E    (4.3) 

trong đó: σc(1) là ứng suất bê tông trong giai đoạn đàn hồi; ɛ là biến dạng bê tông 

trong giai đoạn đàn hồi; Ec là mô đun đàn hồi của bê tông được xác định theo 

đề xuất Carreira và cộng sự (1986) [42] như sau: 

• Giai đoạn 2 là giai đoạn củng cố khi ứng suất vẫn tăng đến giá trị cực hạn 

tại thời điểm cường độ chịu nén fc và biến dạng ɛc. Mối quan hệ giữa ứng suất 

– biến dạng của đường cong trong giai đoạn này được tính bằng công thức được 

đề xuất trong CEB-FIP (1991) [43]: 

trong đó: σc(2) là ứng suất bê tông trong giai đoạn 2; fc là cường độ chịu nén 

trung bình; ɛ là biến dạng của bê tông; ɛc là biến dạng của bê tông tại ứng suất 

cực hạn; Eci là mô đun đàn hồi cát tuyến từ gốc đến điểm ứng suất cực hạn và 

được xác định Eci  theo đề của bởi Krätzig và cộng sự (2004) [85]:  

Trong thực tế, biến dạng cực hạn của bê tông được lấy bằng 0.0035 [139]. 

Ở nghiên cứu này, giá trị này có thể được tính toán dựa vào công thức đề xuất 

bởi Carreira và cộng sự (1986) [42]: 

( )
0.5

3320 6900=  +
c c
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• Giai đoạn 3 là nhánh hóa mềm của mối quan hệ ứng suất – biến dạng. Đặc 

trưng của giai đoạn này là sự tồn tại phá hoại cục bộ khi bê tông vượt quá biến 

dạng nén cực hạn. Việc xác định giai đoạn hóa mềm này phụ thuộc vào năng 

lượng tiêu tán thông qua phá hoại, các thông số vật liệu và chiều dài đặc trưng 

leq của bê tông [36]. Khái niệm năng lượng tiêu tán được coi như một tham số 

vật liệu cho những vết nứt vùng kéo [85] và được giới thiệu bởi Feenstra (1993) 

[56] cho vùng hóa mềm của bê tông. Năng lượng phá hủy khi kết cấu chịu nén 

được gọi là “năng lượng nén vỡ (crushing energy Gcl)” để phân biệt với năng 

lượng phá hủy khi cấu kiện chịu kéo. Do đó, công thức sau đây được sử dụng 

để tính toán mối quan hệ ứng suất – biến dạng trong giai đoạn 3: 

trong đó: γc là tham số điều chỉnh đường cong ứng suất – biến dạng và được lấy bằng: 

trong đó: Gcl là năng lượng vỡ cục bộ, leq là chiều dài đặc trưng, b là tham số 

vật liệu có giá trị 0<b<1, và được đề xuất lấy bằng 0.7 vì nó phù hợp với thí 

nghiệm của bê tông khi chịu tải trọng lặp [38]. Chiều dài leq đặc trưng của phần 

tử được giới hạn bởi: 

(3)
2

1

2

2 2

s
  

  


=
+

− + 
c

c c c c

c

c c

f

f

  với 0 
c

 

(4.9) 

( )

2

2

1
2 1

2

 




=
  

− − +  
  

c c

c

cl c

c c

eq c

f

G f
f b b

l E

 

(4.10) 

( )1

cl

eq

c

c c

c

G
l

f
f b b

E



 

− + 
 

 
(4.11) 



102 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Hình 4.5 Mối quan hệ ứng suất – biến dạng của bê tông chịu nén. 

4.2.2.2. Bê tông vùng kéo 

Đường cong ứng suất – biến dạng của bê tông khi chịu kéo dọc trục cũng 

được lý tưởng hóa tương tự như trường hợp chịu nén. Trong trường hợp này, 

mối quan hệ này có hai vùng riêng biệt đó là vùng đàn hồi và hóa mềm 

như  

 

 

 

 

 

 

 

 

Hình 4.6 và Bảng P 4.4. Trong vùng đàn hồi mối quan hệ này là tuyến tính 

và được xác định công thức: 
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trong đó: ɛcr là biến dạng nứt; fct là cường độ chịu kéo của bê tông và lấy bằng: 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Hình 4.6 Đường cong ứng suất – biến dạng khi chịu kéo dọc trục 

Giai đoạn hóa mềm của bê tông khi chịu kéo được tính từ khi bê tông bắt 

đầu đạt cường độ chịu kéo và coi như tuyến tính hoặc phi tuyến, đề xuất bởi 

Krätzig và cộng sự (2004) [85]: 

trong đó: ɛ là biến dạng của bê tông chịu kéo; γt là hệ số điều chỉnh đường cong 

ứng suất – biến dạng. Phía cuối đường cong chủ yếu phụ thuộc vào năng 

phương phá hủy Gf và chiều dài tương đương leq,  

= 
ct c cr

f E  (4.12) 
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4.2.3. Bê tông cốt sợi thép tính năng siêu cao UHPSFRC 

4.2.3.1. Ứng xử khi chịu nén 

Bê tông cốt sợi thép tính năng siêu cao là một loại vật liệu mới được nghiên 

cứu trong thời gian gần đây. Cũng giống như bê tông thường, ứng xử khi chịu 

nén của bê tông UHPSFRC được xem như vật liệu đàn dẻo và hóa mềm (strain 

softening). Mối quan hệ giữa ứng suất – biến dạng của loại bê tông này đã được 

Al-Hassani và cộng sự (2015) [25] đề xuất dựa trên các kết quả thí nghiệm và 

phân tích hồi quy như sau:  

trong đó: fc là ứng suất nén của bê tông (MPa); ɛc là biến dạng nén của bê tông; 

a = 3.805; b = 0.919; c = 2.831 và d = 3.970. Các giá trị fc
’ và ɛ0 là cường độ 

chịu nén của mẫu thí nghiệm và biến dạng tương ứng. 

Hình 4.7  Quan hệ ứng suất – biến dạng nén của bê tông UHPSFRC 
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Giá trị mô đun đàn hồi của bê tông được lấy từ các kết quả thí nghiệm và 

có kiểm chứng theo đề xuất của Ma (2010) [89] từ Bảng 2.7 ở Chương 2. 

4.2.3.2. Ứng xử khi chịu kéo 

So với bê tông thường, bê tông UHPSFRC vẫn có khả năng chịu kéo sau 

khi bị nứt vì hiệu ứng bắc cầu của sợi thép. Al-Hassani và cộng sự 24] cũng đã 

đưa ra đường cong mô tả mối quan hệ ứng suất – biến dạng khi bê tông 

UHPSFRC chịu kéo dựa trên các kết quả thí nghiệm và phân tích quy hồi được 

thực hiện bởi chương trình máy tính Data Fit. Ngoài giai đoạn đàn hồi ban đầu, 

phương trình này có hai mô hình dạng phi tuyến được đề xuất trong (4.17) và 

(4.18) để mô hình hóa mối quan hệ ứng suất – biến dạng của bê tông 

UHPSFRC. Đồ thị của hàm số theo phương trình (4.17) là đường cong đồng 

biến, trong khi đó đồ thị của phương trình (4.18) là đường cong nghịch biến. 

trong đó: a = 0.860; b = 6.474×10-2 

trong đó: a = 169.259; b = -0.404; c = 164.580; d = 3.11;  ft là cường độ chịu 

kéo dọc trục của bê tông (MPa); ɛt là biến dạng kéo dọc trục của bê tông (MPa); 

ftd, ɛtd là cường độ chịu kéo trực tiếp và biến dạng tương ứng ở giai đoạn củng 

cố; fte, ɛte là cường độ và biến dạng ở giai đoạn hóa mềm. 

Mối quan hệ giữa cường độ chịu kéo tương ứng với vết nứt đầu tiên ( ),
te

f  

sau nứt ( )td
f  và biến dạng tương đương đã được chương trình Data Fit phân 

tích quy hồi nhằm thể hiện mô tả mối quan hệ như sau: 

b

t

c td

td

f f a




  
=   
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trong đó: fte là cường độ chịu kéo tương ứng với vết nứt đầu tiên (MPa); ftp 

cường độ chịu kéo sau nứt (MPa); Vf là hàm lượng cốt sợi (%).  Tương tự, các 

thành phần biến dạng tương ứng cũng được xác định: 

trong đó: ɛte là biến dạng dọc trục tương ứng với vết nứt đầu tiên; ɛtp là biến 

dạng dọc trục sau nứt. 

Hình 4.8 Quan hệ ứng suất – biến dạng kéo của bê tông UHPSFRC 

4.2.4. Cốt thép 

Từ kết quả thực nghiệm ở Chương 2. Trước giai đoạn chảy dẻo, thép được 

giả định là vật liệu đàn hồi tuyến tính với mô đun đàn hồi E = 200 GPa và hệ 

số Poisson υ=0.3. Thành phần ứng suất chảy và ứng suất lớn nhất được xác 

định từ giá trị thu được từ thí nghiệm kéo và được giả thiết là đường song tuyến 

để mô phỏng các giai đoạn đàn hồi – dẻo như  
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Hình 4.9. Các giá trị này được xác định từ các thí nghiệm thực tế sau đó 

trở thành các thông số đầu vào cho mô hình ABAQUS. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Hình 4.9 Mô hình vật liệu thép 

4.3. Tương tác, điều kiện biên và tải trọng 

4.3.1. Định nghĩa tương tác (Interaction) 

Phần mềm ABAQUS cung cấp cho người sử dụng rất nhiều lựa chọn trong 

khai báo tương tác giữa các phần tử (Surfaced-based constraints): Tie, 
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Coupling, Shell-to-solid coupling, Mesh-independent fastener. Trong nghiên 

cứu này, tương tác “Tie” và “Coupling” được sử dụng. 

Tương tác “Tie” có thể được dùng để ngăn cản chuyển vị thẳng, chuyển 

vị xoay, cũng như làm cho các bậc tự do khác trên các cặp mặt tiếp xúc bằng 

nhau. Khi đó, một mặt sẽ là mặt chính “Master surface” và mặt còn lại là mặt 

phụ thuộc “Slave surface”. Tương tác này được dùng để mô tả sự tiếp xúc 

giữa hai loại bê tông khác nhau (bê tông UHPSFRC và bê tông thường), dầm, 

cột và tấm đệm thép. 

Tương tác “Coupling” tạo nên sự ghép nối giữa một điểm tham chiếu 

(Reference point) với một nhóm nút gọi là nút kết nối “Coupling nodes”. Các 

nút kết nối được chọn tự động bằng cách chọn bề mặt và vùng ảnh hưởng. 

Tương tác này dùng để kết nối các nút trên tấm đệm thép với điểm tham chiếu 

mà thông qua đó tải trọng tập trung được gán vào. Khi đó lực tác dụng sẽ được 

phân phối trên một diện tích rộng hơn để tránh ứng suất cục bộ tại vị trí đặt lực. 

Ngoài ra, một kỹ thuật tương tác khác cũng được sử dụng là phần tử bị 

nhúng “Embedded element technique” cũng được sử dụng. Tương tác này 

được dùng cho phần tử nhúng hoặc nhóm phần tử vào trong nhóm phần tử chủ 

“Host elements”. ABAQUS đưa ra quan hệ hình học giữa các nút của phần tử 

được nhúng (Embedded element) và phần tử chủ. Nếu một nút của phần tử 

nhúng nằm giữa một phần tử chủ thì bậc tự do chuyển vị thẳng của nút được 

loại bỏ và nút này trở thành nút được nhúng (Embedded node). Chuyển vị 

thẳng của nút được nhúng ràng buộc theo những giá trị nội suy của chuyển vị 

thẳng tương ứng của phần tử chủ. Phần tử nhúng cũng có chuyển vị xoay, 

nhưng không được ràng buộc bởi kỹ thuật nhúng này. Trong nghiên cứu này, 

phần tử thanh T3D2 đại diện cho cốt thép được nhúng vào phần tử chủ là dầm 

và cột bê tông C3D8R. 
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4.3.2. Điều kiện biên và tải trọng 

Việc mô phỏng các điều kiện biên trong thí nghiệm theo phương pháp 

PTHH được áp dụng cho các tiết diện đầu và chân cột bằng các điểm tham 

chiếu được gọi là RP (Reference point). Có ba điểm tham chiếu được sử dụng 

trong mô hình có kí hiệu lần lượt là RP1, RP2, và RP3. Tại vị trí RP1đặt một 

lực nén tập trung tại vị trí tấm thép đặt mặt trên cùng và gia tải dưới dạng kiểm 

soát bằng chuyển vị (gia tải tĩnh đẩy dần). Chuyển vi ngang của dầm được 

thông qua điểm tham chiếu RP2 ở đầu cột trên cùng và bị hạn chế theo hai 

phương X và Z giống như trong quá trình thử nghiệm, Điểm tham chiếu RP3 

giúp hạn chế chuyển vị theo cả ba phương và chỉ cho phép xoay giống như 

Hình 4.10. Trong nghiên cứu này sử dụng phép phân tích động theo thời gian 

kết hợp với với tốc độ gia tải chậm được gọi là ABAQUS/ Explicit để khắc 

phục những khó khăn trong vấn đề chính xác hóa bài toán khi bê tông bị nứt. 
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Hình 4.10 Điều kiện biên được áp dụng cho mô hình 

4.4. Phân tích kết quả mô phỏng 

Để kiểm chứng độ tin cậy của mô hình trong phân tích tính toán bằng 

phương pháp PTHH, cụ thể là trong phần mềm ABAQUS thì cần chú ý tới 4 

thông số đầu ra sau: khả năng chịu lực, thành phần ứng suất cốt thép, hình dạng 

vết nứt và dạng phá hoại. 

4.4.1. Mẫu đối chứng S1 

Nghiên cứu thực hiện việc tiến hành khảo sát ảnh hưởng của việc chia lưới 

phần tử và thông số tới sự chính xác của kết quả tính toán so với kết quả thu 

được trong thí nghiệm. Sự khảo sát này được tiến hành với các kích thước phần 

tử lần lượt là 25 mm, 50 mm và 100 mm. Kết quả cho thấy rằng, kích thước 

phần tử là 25 mm sẽ cho kết quả phân tích tính toán phù hợp nhất sát với kết 

quả thu được bằng thực nghiệm (Bảng 4.2 và Hình 4.12). Ngoài ra, độ cứng cát 
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tuyến ban đầu của cả 2 trường hợp tải trọng tác dụng theo hướng đẩy và hướng 

kéo của phân tích bằng phương pháp PTHH đều lớn hơn nhiều so với thực 

nghiệm. Điều này có thể lý giải là khi tính bằng phương pháp PTHH đã lấy độ 

cứng kéo – nén của bê tông cao hơn so với thực nghiệm, một số nghiên cứu 

khác cũng đã chỉ ra điều đó [16], [33].  

Bảng 4.2 So sánh kết quả mô phỏng và kết quả thực nghiệm mẫu S1 

Hình 4.11  Mối quan hệ giữa lực – drift của mẫu S1 

Hướng tải 

PTHH/ TN Độ cứng cát tuyến 

25 

mm 

50 

mm 

100  

mm 

25 

mm  

50 

mm  

100  

mm 

Hướng 

đẩy 

Trung Bình 1.01 1.04 1.07 1.01 1.04 1.07 

Chênh lệch (%) 0.77 3.64 6.45 1.28 4.13 6.93 

Hướng 

kéo 

Trung Bình 1.02 1.10 1.12 1.02 1.12 1.13 

Chênh lệch (%) 1.51 9.45 10.95 2.01 10.79 11.40 
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Hình 4.12 So sánh sự phát triển của biến dạng cốt thép dầm của mẫu S1 

Quan sát Hình 4.12 cũng cho thấy, sự phát triển biến dạng của thanh cốt 

thép dầm được xác định bởi ABAQUS có xu hướng tốt với kết quả thí nghiệm 

đến drift 2.2% với chênh lệch không quá 6%. Sau đó, các biến dạng này tiếp 

tục tăng cho đến khi mô hình bị phá hoại. Điều này chứng tỏ mối quan hệ ứng 

suất – biến dạng của vật liêu được đề xuất ở mục 4.2.2 và 4.2.3 là phù hợp. 

Các kết quả phân tích sự hình thành vết nứt bằng phần mềm ABAQUS 

được so sánh với kết quả thu được từ thí nghiệm khá tương đối giống nhau về 

cơ chế phá hoại (Hình 4.13). Tại thời điểm tải trọng đạt P ≤ 70 kN, xuất hiện 

vết nứt đầu tiên, ứng suất trong cốt thép chưa đạt đến giới hạn chảy. Sau đến 

đến drift 1.4%, các vết nứt cong trong dầm và các vết nứt cắt ở nút xuất hiện là 

do độ cứng cấu kiện bắt đầu có sự thay đổi nhỏ. Đến drift 2.2%, các vết nứt 

nhanh chóng lan ra toàn bộ nút như thể hiện trên Hình 4.13c. Ứng suất cốt thép 

vượt qua giới hạn chảy, sự hư hỏng của bê tông ở vùng kéo tiếp tục phát triển. 

Tại thời điểm drift 5%, sự phá hủy của nút được ghi nhận, đồng thời bê tông 
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trên vùng nút cũng bị hư hỏng. Lúc này có thể kết thúc phân tích bằng phương 

pháp PTHH. Quan sát Hình 4.13d cho thấy rằng các vết nứt cuối cùng của mô 

hình do phá hoại cắt gây ra, giống như trong kết quả thực nghiệm đã ghi nhận. 

Các vết nứt chéo của nút lan truyền dần đến cột. Như vậy, các vết nứt của mô 

hình sử dụng trong phân tích bằng phương pháp PTHH hoàn toàn phù hợp với 

sự phát triển các vết nứt ghi nhận lại trong thí nghiệm.  

ABAQUS Thực nghiệm 

  

 

 

P ≤ 70 kN P ≤ 60 kN  

a) Vết nứt đầu tiên 

  

 

P = 168.8 kN  P = 167.5 kN  

b) Drift 1.4% 
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Hình 4.13 So sánh hình dạng vết nứt giữa thí nghiệm và PTHH mẫu S1 

4.4.2. Mẫu tăng cường S2 

Tương tự mẫu S1, mẫu S2 cũng được khảo sát trên 03 kích thước phần tử 

lưới lần lượt là 25 mm, 50 mm và 100 mm.  

Bảng 4.3 So sánh kết quả mô phỏng số và thực nghiệm của mẫu S2 

  
 

P = 187.25 kN  P = 185.8 kN  

c) Drift 2.2%  

  

 

P = 170.7 kN  P = 170.8 kN  

d) Drift 5% 

Hướng tải 

PTHH/ TN Độ cứng cát tuyến 

25 

mm 

50 

mm 

100 

mm 

25 

mm  

50 

mm  

100 

mm 

Hướng 

đẩy 

Trung Bình 0.98 1.05 1.08 0.98 1.06 1.11 

Chênh lệch (%) -2.31 5.11 7.78 -2.05 5.32 8.68 

Hướng 

kéo 

Trung Bình 1.00 1.08 1.14 1.00 1.08 1.15 

Chênh lệch (%) -0.13 7.16 12.66 0.13 7.38 12.94 
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Hình 4.14 Mối quan hệ giữa lực – drift của mẫu S2 

Hình 4.15 So sánh sự phát triển của biến dạng cốt thép dầm của mẫu S2 

 

 

-127.75 -91.25 -54.75 -18.25 18.25 54.75 91.25 127.75

-7 -6 -5 -4 -3 -2 -1 0 1 2 3 4 5 6 7

-250

-200

-150

-100

-50

0

50

100

150

200

250

Drift (%)

Chuyển vị (mm)

L
ự

c 
(k

N
)

Thực nghiệm mẫu S2

ABAQUS

0

2000

4000

6000

8000

10000

12000

14000

0 0.5 1 1.5 2 2.5 3 3.5 4 4.5 5 5.5 6 6.5

B
iế

n
 d

ạn
g

 (


m
/m

)

Drift (%)

S2

ABAQUS

Giới hạn chảy

10



116 

 

 

Bảng 4.3 cho thấy rằng kích thước lưới phần tử 25 mm từ phân tích bằng 

phương pháp PTHH phù hợp với kết quả thu được bằng thực nghiệm hơn so 

với các kích thước phần tử khác. Đường cong quan hệ giữa lực – drift thu được 

bằng phân tích PTHH và phương pháp thực nghiệm theo cả hai hướng đẩy và 

kéo đều tương đối trùng khớp. Ngoài ra, phân tích bằng phương pháp PTHH 

với kích thước lưới phần tử 25 mm cho kết quả tải trọng lớn nhất và độ cứng 

cát tuyến phù hợp với kết quả thu được bằng thực nghiệm (Hình 4.14). Hơn 

nữa, trước khi phá hoại, sự phát triển biến dạng của cốt thép trong dầm được 

thể hiện trong Hình 4.15 có xu hướng giống như mô hình thí nghiệm với sự 

khác biệt tối đa không vượt quá 15% đến khi đạt tải trọng lớn nhất thời điểm 

drift 2.2%. 

Kết quả phân tích PTHH cho thấy sự hình thành vết nứt tại thời điểm drift 

1.4%, 2.2% và 6.5% được so sánh với các kết quả thí nghiệm như trong Hình 

4.16. Qua quan sát dạng vết nứt trên Hình 4.16 thấy rằng việc áp dụng mô hình 

phá hoại dẻo (CDP) có thể mô phỏng được tương đối chính xác sự lan truyền 

vết nứt như trong thí nghiệm,  đặc biệt là trong phạm vi vùng nút. Tương tự 

như các vết nứt quan sát từ thí nghiệm, các vết nứt xuất hiện trên Hình 4.16b, 

c đã lan truyền một phần sang dầm. Từ đó thấy rằng việc tăng cường vật liệu 

bê tông UHPSFRC thể hiện những ưu điểm nhất định vì như vậy sẽ làm cho 

khớp dẻo hình thành trong dầm. Hình 4.16b ứng suất nén bê tông tập trung 

trong vùng nút và các vết nứt cắt chéo cũng xuất hiện tại vị trí dầm. Tại thời 

điểm tải trọng (P ≤ 80 kN) vết nứt đầu tiên xuất hiện, biến dạng cốt thép chưa 

đạt đến giới hạn chảy, nút chưa bị phá hoại. Sau đó đến drift 1.4%, trong dầm 

xuất hiện các vết nứt cong và ở nút có các vết nứt cắt dẫn đến sự thay đổi độ 

cứng của nút. Ngoài ra, tại thời điểm này cốt thép dầm đạt đến giới hạn chảy. 

Tại thời điểm drift 2.2%, các vết nứt lan truyền ra toàn bộ khu vực nút như thể 
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hiện trên Hình 4.16c. Khi cốt thép vượt quá giới hạn chảy thì bê tông bị phá 

hoại tại vùng kéo và vết nứt lan ra khu vực lân cận. Quá trình phân tích kết cấu 

bằng phương pháp PTHH được kết thúc tại thời điểm drift đạt giá trị 6.5%, mép 

dầm – cột có vết nứt lớn, nút có thể coi như bị hư hỏng. Hình 4.16d thể hiện 

hình ảnh các vết nứt cuối cùng trước khi nút bị phá hoại hoàn toàn, sự phá hoại 

xảy ra do bê tông vỡ, các thanh thép bị đứt, điều này hoàn toàn phù hợp với 

những quan sát được ghi lại trong thí nghiệm. 

ABAQUS Thực nghiệm 

   

P ≤ 90 kN  P ≤ 80 kN  

a) Vết nứt đầu tiên 

  

 

P =184.34 kN  P = 180.6 kN  

b) Drift 1.4% 
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Hình 4.16 So sánh hình dạng vết nứt giữa thí nghiệm và PTHH mẫu S2 

4.4.3. Mẫu tăng cường S3 

Phân tích bằng phương pháp PTHH với kích thước lưới phần tử 25 mm, 

50 mm, 100 mm trên mẫu S3 cũng được thực hiện như mẫu S1 và S2.  

Bảng 4.4 So sánh kết quả thực nghiệm và PTHH của mẫu S3  

  

 

P = 215.82 kN  P = 220.8 kN  

c) Drift 2.2% 

  

 

P = 174.67 kN  P = 171.4 kN  

d) Drift 6.5% 

Hướng tải 

PTHH/ TN Độ cứng cát tuyến 

25 

mm 

50 

mm 

100 

mm 

25 

mm  

50 

mm  

100 

mm 

Hướng đẩy 
Trung Bình 0.97 1.09 1.19 0.97 1.09 1.10 

Chênh lệch (%) -3.00 8.36 15.71 -2.74 8.59 16.02 

Hướng kéo 
Trung Bình 1.01 1.12 1.16 1.01 1.12 1.17 

Chênh lệch (%) 0.53 10.56 14.12 0.78 10.79 14.43 
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Hình 4.17 Đường cong quan hệ tải trọng – drift cho mẫu S3 

Hình 4.18 So sánh sự phát triển của biến dạng cốt thép dầm của mẫu S3 
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Kết quả cho thấy kích thước lưới phần tử 25 mm cho kết quả phù hợp với 

kết quả thu được bằng thực nghiệm nhất (Bảng 4.4). Kết quả này phù hợp với 

kết quả thí nghiệm về giá trị tải trọng lớn nhất và độ cứng cát tuyến phù hợp 

(Hình 4.17). Thêm vào đó, biến dạng lớn nhất đo được của thanh cốt thép dọc 

trong dầm dường như rất phù hợp so với kết quả thực nghiệm, chênh lệch không 

vượt quá 10% như Hình 4.18. 

Hình 4.19 thể hiện so sánh quá trình hình thành các vết nứt của mẫu S3 tại 

từng giai đoạn. Tại thời điểm P ≤ 90 kN, vết nứt đầu tiên xuất hiện, ứng suất 

trong cốt thép chưa đạt đến giới hạn chảy, vùng nút chưa bị phá hoại. Lúc drift 

1.4%, các vết nứt do cắt tại nút và vết nứt do uốn bắt đầu xuất hiện tại vị trí 

mép dầm – cột. Tại thời điểm 2.2% các vết nứt trong vùng nút lan truyền ra 

toàn bộ nút như thể hiện trên Hình 4.19c. Khi ứng suất cốt thép vượt giới hạn 

chảy, phá hoại kéo trong bê tông xảy ra và phát triển tới khu vực lân cận. Khi 

bê tông bị bong tróc, cũng là thời điểm ghi nhận nút bị phá hoại, kết thúc quá 

trình phân tích bằng phương pháp PTHH, tương ứng với drift đạt 6.5%. Hình 

4.19d thể hiện hình ảnh các vết nứt cuối cùng do phá hoại cắt gây ra, tương tự 

như ghi nhận bằng thực nghiệm. Do đó, có thể thấy rằng kết quả quan sát hình 

ảnh các vết nứt của cả 2 phương pháp đều tương đối phù hợp. 

ABAQUS Thực nghiệm 

  

 

P ≤ 90 kN  P ≤ 80 kN  

a) Vết nứt đầu tiên 
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Hình 4.19 So sánh hình dạng vết nứt giữa thí nghiệm và PTHH mẫu S3 

  

 

P = 206.11 kN  P = 193.9 kN  

b) Drift 1.4%  

  

 

P = 224.66 kN  P = 231.4 kN  

c) Drift 2.2% 

  

 

P = 178.73 kN  P = 176.9 kN  

d) Drift 6.5% 
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4.5. Nghiên cứu các tham số ảnh hưởng đến ứng xử nút  

Mục 4.4 đã chứng minh được độ tin cậy khi áp dụng phân tích PTHH bằng 

phần mềm mô phỏng số ABAQUS cho các nút khung biên. Trong nội dung 

này, nghiên cứu sẽ khảo sát ảnh hưởng của ba thông số chính bao gồm: khoảng 

cách tăng cường vật liệu UHPSFRC, lực dọc cột và hàm lượng cốt sợi đến 

thành phần ứng suất kéo chính ( )t
p  tại vùng nút khung (Hình 4.20). Đây đều 

là các thông số quan trọng ảnh hưởng đến khả năng kháng cắt nút khung. 

 
Hình 4.20  Sơ đồ khảo sát các tham số 

Các tham số khảo sát

(3 tham số – 46 mẫu)

Khoảng cách tăng 

cường UHPSFRC

(13 mẫu)

Lực dọc cột

( 29 mẫu)

Hàm lượng cốt 

sợi thép

( 4 mẫu)

• L= 0 mm

• L= 50 mm

• L= 100 mm

• L= 150 mm

• L= 200 mm

• L= 300 mm

• L= 350 mm

• L= 450 mm

• L= 675 mm

• L= 800 mm

• L= 1000 mm

• L= 1500 mm

• L= 2000 mm

• N =0

• N = 0.05Acfc
 

• N = 0.1Acfc
 

• N = 0.15Acfc
 

• N = 0.2Acfc
 

• N = 0.3Acfc
 

• N = 0.4Acfc
 

• N = 0.5Acfc
 

• N = 0.6Acfc
 

• N = 0.7Acfc
 

• N = 0.8Acfc
 

• N = 0.9Acfc
 

• N = Acfc
 

• Vf = 0%

• Vf = 1%

• Vf = 2%

• Vf = 3%
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4.5.1. Ảnh hưởng khoảng cách tăng cường vật liệu UHPSFRC 

Sự thay đổi của khoảng cách vùng tăng cường (L) được lựa chọn trong 

khoảng từ 0 đến 2000 (toàn bộ dầm). Hình 4.21 thể hiện mối quan hệ giữa 

khoảng cách tăng cường và ứng suất kéo chính được chuẩn hóa ( )/
t c

p f . 

Thời điểm xuất hiện vết nứt đầu tiên (điểm A) và ứng suất lớn nhất (điểm C), 

giá trị thực nghiệm cho thấy, đối với mẫu S2 lần lượt là 0.23
c

f  và 0.5
c

f , 

mẫu 3 là 0.28
c

f  và 0.58
c

f  (Bảng P 4.2 và Bảng P 4.3 của Phụ lục 4). Trong 

khi các giá trị tương ứng khi phân tích bằng phương pháp PTHH lần lượt là 

0.29
c

f  và 0.62
c

f .  

 
Hình 4.21 Ảnh hưởng của khoảng cách tăng cường UHPSFRC tới ứng 

suất kéo chính của nút được chuẩn hóa 

Hơn nữa, Hình 4.21 cũng cho thấy, thành phần ứng suất kéo chính được 

chuẩn hóa tại thời điểm xuất hiện vết nứt đầu tiên (điểm A) và ứng suất lớn 

y = 8E-05L + 0.1628

y = 5E-05L + 0.5309
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nhất (điểm C) bị ảnh hưởng rất nhiều bởi sự thay đổi khoảng cách tăng cường 

UHPSFRC. Các giá trị này tăng theo quy luật lần lượt là 5E-0.5L+0.5309 và 8E-

0.5L+0.1628 với L là khoảng cách tăng cường. 

4.5.2. Ảnh hưởng lực dọc cột 

Theo các nghiên cức tổng quan ở mục 1.4.1 ở Chương 1, ảnh hưởng của 

tỷ số nén của lực dọc cột đến khả năng kháng cắt của nút khung còn gây tranh 

cãi. Đối với trường hợp tải trọng chỉ bao gồm tải trọng thẳng đứng, nên giả định 

rằng lực dọc tác dụng lên cột nhỏ hơn 15% đến 20% cường độ chịu nén cực 

hạn của cột. Trong khi đối với công trình chịu tải trọng ngang, thì lực dọc trong 

cột nên lấy giới hạn trên của 10% đến 15% cường độ chịu nén cực hạn của cột 

[63]. Tuy nhiên, nghiên cứu này mong muốn khảo sát một cách đầy đủ nhất 

ảnh hưởng lực dọc đến ứng xử nút khung. Vì vậy, thành phần lực dọc sẽ được 

lấy trong khoảng từ 0 đến Agfc
’ (Ag là diện tích tiết diện cột).  
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Hình 4.22 Ảnh hưởng của lực dọc đến thành phần ứng suất kéo chính 

của vùng nút được chuẩn hóa 

 

b) Mẫu S2 
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Error! Reference source not found.a cho thấy mối quan hệ giữa tỷ số 

nén của lực dọc và ứng suất kéo chính đã chuẩn hóa ( )/
t c

p f  của mẫu S1 tại 

thời điểm xuất hiện vết nứt đầu tiên (Điểm A) trong thí nghiệm (với lực dọc 

N=650 kN) là 0.16
c

f  và điểm C (ứng suất đạt giá trị lớn nhất) là 0.75
c

f . 

Trong khi đó, phân tích bằng PTHH thì điểm A là 0.157
c

f  và điểm C là 

0.7
c

f , điều này chứng tỏ phân tích bằng phương pháp PTHH có độ tin cậy 

cao. Xu hướng ứng suất kéo chính được chuẩn hóa cho từng trường hợp điểm 

A và C cho thấy tỉ lệ nghịch với sự gia tăng lực dọc là một hàm số dạng phi 

tuyến 0.5787P2 - 0.8018P + 0.2701, R² = 0.8856 và 1.2931P2 – 

1.9948P+0.9115, R² = 0.9756 với P là lực dọc tác dụng. 

Error! Reference source not found.b cho thấy mối quan hệ giữa tỷ số 

nén của lực dọc và ứng suất kéo chính đã chuẩn hóa ( )/
t c

p f  tại thời điểm 

xuất hiện vết nứt đầu tiên (điểm A) và cường độ cắt đạt giá trị lớn nhất (điểm 

C) của mẫu S2 lần lượt là 0.23
c

f  và 0.56
c

f , trong khi các giá trị tương ứng 

trong phân tích PTHH lần lượt là 0.21
c

f  và 0.59
c

f . Lực dọc tăng lên dẫn 

đến cường độ của nút tăng lên, nên có thể kết luận rằng ứng suất kéo chính của 

mẫu S2 tại thời điểm xuất hiện vết nứt đầu tiên giảm theo quy luật phi tuyến 

0.5895P2-0.8414P+0.3089, R² = 0.9515, còn cường độ nút tương ứng với thời 

điểm ứng suất cắt đạt giá trị lớn nhất là 1.1254P2-1.16665P+0.7689, R² = 

0.9342. 

Error! Reference source not found.c cho thấy mối quan hệ giữa tỷ số 

nén của lực dọc và ứng suất kéo chính được chuẩn hóa ( )/
t c

p f  tại thời điểm 

xuất hiện vết nứt đầu tiên (điểm A) và thời điểm cường độ cắt đạt giá trị lớn 
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nhất (điểm C) của mẫu S3 lần lượt là 0.28
c

f  và 0.58
c

f , trong khi các giá trị 

đó tương ứng trong phân tích bằng phương pháp PTHH lần lượt là 0.21
c

f  và 

0.62
c

f . Như đã kết luận ở trên khi tăng lực dọc làm cho cường độ của nút 

được tăng lên, do đó đối với mẫu S3, ứng suất kéo chính tại thời điểm xuất hiện 

vết nứt đầu tiên giảm phi tuyến theo quy luật 0.6288P2 - 0.9088P+0.3463, R² = 

0.9506, còn tại thời điểm ứng suất cắt nút đạt giá trị lớn nhất thì cường độ nút 

là 1.0563P2 – 1.6664 P + 0.7923, R² = 0.9857. 

Một phát hiện chính của nghiên cứu tham số này là cường độ cắt của nút 

(đặc trưng bởi ứng suất kéo chính được chuẩn hóa lớn nhất, điểm C) thay đổi 

theo sự thay đổi của tải trọng dọc trục cột. Đối với trường hợp với lực dọc trục 

là 975 kN (0.15fcAg) thì ứng suất kéo chính lớn nhất của mẫu S2 và S3 lần lượt 

là 0.165
c

f  và 0.2
c

f . Đây là mức tăng trung bình khoảng 35% (cùng một 

mức lực dọc) so với mẫu đối chứng S1. Nghiên cứu của Pantelides và cộng sự 

(2002) [103] đã chỉ ra rằng cường độ cắt của nút sẽ tăng lên 15% khi nút có lực 

dọc cao hơn 0.25fcAg. Điều này cho thấy, hai mẫu S2 và S3 được tăng cường 

đặt được cường độ cắt nút sớm hơn ở thời điểm lực dọc 0.15fcAg. 

4.5.3. Ảnh hưởng hàm lượng cốt sợi thép 

Sự thay đổi của hàm lượng cốt sợi thép Vf   có thể ảnh hưởng tới một số 

đặc tính của bê tông như cường độ chịu nén của bê tông (fc), cường độ chịu kéo 

bê tông (fct) và mô đun đàn hồi (Ec). Khi nghiên cứu về ảnh hưởng tham số này, 

hàm lượng cốt sợi thép trong hỗn hợp bê tông UHPSFRC được tham khảo từ 

nghiên cứu về đặc tính vật liệu của Al-Hassani và cộng sự (2015) [25] thể hiện 

trong Bảng 4.5. 

Bảng 4.5 Đặc tính bê tông UHPSFRC của Al-Hassani và cộng sự [25] 

Tên hỗn hợp 
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Ảnh hưởng của sự thay đổi hàm lượng cốt sợi thép Vf đối với các mẫu thí 

nghiệm được trình bày trên Hình 4.23, dưới dạng ứng suất kéo chính của nút 

được chuẩn hóa ( )/
t c

p f . Hai điểm chính (điểm A và điểm C), tương ứng 

với thời điểm xuất hiện vết nứt đầu tiên tại nút và thời điểm cường độ cắt của 

nút đạt giá trị lớn nhất đã được quan sát khi phân tích bằng phương pháp PTHH. 

Hình 4.23 cho thấy ứng suất kéo chính được chuẩn hóa ( )/
t c

p f  tại thời điểm 

xuất hiện vết nứt đầu tiên (điểm A) đối với các hàm lượng cốt sợi thép khác 

nhau gần như tương đương nhau. Đối với điểm C, ứng suất kéo chính được 

chuẩn hóa tỉ lệ thuận với hàm lượng cốt sợi của nút được tăng nhưng tương đối 

nhỏ so với quan sát tại điểm A.  

Giá trị trung bình của ứng suất kéo chính được chuẩn hóa tại thời điểm 

xuất hiện vết nứt đầu tiên khi phân tích bằng phương pháp PTHH là 0.21
c

f . 

Hình 4.23 cho thấy ứng suất kéo chính được chuẩn hóa  ( )/
t c

p f  tại thời 

điểm xuất hiện vết nứt đầu tiên (điểm A) giảm khi không đặt cốt sợi thép vào 

bê tông. Dựa trên kết quả này, ứng suất kéo chính được chuẩn hóa tại thời điểm 

xuất hiện vết nứt do cắt đầu tiên có thể được xác định bởi biểu thức a c
k f  

(trong đó ka là hằng số). Trong trường hợp này, ka tại thời điểm xuất hiện vết 

nứt đầu tiên đối với hàm lượng cốt sợi thép 1%, 2% và 3% lần lượt có giá trị là 

0.216, 0.212 và 0.222. Ngoài ra, Hình 4.23 cho thấy ứng suất kéo chính được 

chuẩn hóa tại thời điểm ứng suất cắt đạt giá trị lớn nhất (điểm C) cũng chịu ảnh 

hưởng bởi sự thay đổi hàm lượng cốt sợi thép Vf. Giá trị này tăng tuyến tính 

theo quy luật kc = 0.0184Vf + 0.5945.  

MRF0 25% 0.171 0 135.93 46262 

MRF1 25% 0.175 1 144.57 47363 

MRF2 25% 0.180 2 149.39 48295 

MRF3 25% 0.187 3 151.62 48538 
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Hàm lượng cốt sợi thép cũng ảnh hưởng tới giá trị của cường độ chịu nén 

của bê tông, đây là thông số ảnh hưởng đối với ứng suất cắt tại thời điểm ứng 

suất trong cốt thép dầm đạt đến giới hạn chảy (điểm B) và tại thời điểm ứng 

suất cắt đạt giá trị lớn nhất (điểm C). Kim và cộng sự (2007) [84] đã chứng 

minh rằng ứng suất cắt nút tỷ lệ với căn bậc hai của cường độ chịu nén bê tông 

tại điểm B và C. Trong nghiên cứu này, cường độ nút là tham số khảo sát (đại 

diện bởi ứng suất kéo chính được chuẩn hóa lớn nhất, điểm C) thay đổi theo 

hàm lượng cốt sợi thép. Cụ thể là, đối với hàm lượng cốt sợi Vf  = 2% ứng suất 

kéo chính lớn nhất là 0.59
c

f và Vf = 3% là 0.66
c

f  tăng 10% cho cùng một 

mẫu với hàm lượng cốt sợi lớn hơn. 

 

Hình 4.23 Ảnh hưởng của hàm lượng cốt sợi thép đến ứng suất kéo chính 

của nút được chuẩn hóa 

4.6. Kết luận Chương 4 

Dựa trên kết quả phân tích bằng phương pháp PTHH rút ra kết luận sau: 
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• Kích thước lưới phần tử ảnh hưởng đáng kể đến đường cong lực – chuyển 

vị của các mẫu thí nghiệm. Nghiên cứu đã chỉ ra rằng, kích thước mặt lưới phần 

tử 25 mm cho thấy sự chính xác giữa kết thí nghiệm và phân tích PTHH bằng 

phần mềm ABAQUS.  

• Mô hình phá hoại dẻo (CDP) trong phần mềm ABQUS giúp quan sát được 

dạng phá hoại, ứng xử của toàn bộ nút trong suốt quá trình gia tải. Điều đó giúp 

cho sự so sánh với kết quả thu được từ thí nghiệm một cách rõ ràng hơn.  

• Mối quan hệ đường cong ứng suất – biến dạng của vật liệu bê tông thường 

và bê tông UHPSFRC đã phản ánh đúng tính chất và sự làm việc của vật liệu. 

• Ảnh hưởng của ba thông số chính đến ứng xử của kết cấu nút khung bao 

gồm khoảng cách tăng cường UHPSFRC, lực dọc cột và hàm lượng cốt sợi thép 

cũng được xem xét: 

- Cường độ của nút (được biểu thị bằng ứng suất kéo chính chuẩn hóa lớn 

nhất, Điểm C) thay đổi theo sự thay đổi theo việc gia tăng khoảng cách tăng 

cường UHPSFRC dưới dạng là một hàm tuyến tính. 

- Nghiên cứu tham số cũng chỉ ra rằng cường độ của nút (biểu thị bằng ứng 

suất kéo chính chuẩn hóa lớn nhất, điểm C) thay đổi theo sự thay đổi của tải 

trọng dọc trục cột. Đã tăng 35% đối với mẫu đối chứng tại với cùng cùng giá 

trị tải trọng. Lực dọc tác dụng lên cột có ảnh hưởng đáng kể tới cường độ cắt 

của nút khung theo hàm số với quan hệ phi tuyến 

- Ứng suất kéo chính tại điểm A, C không thay đổi đáng kể với sự thay đổi 

hàm lượng cốt sợi thép. Thời điểm xuất hiện vết nứt đầu tiên, ứng suất kéo 

chính được chuẩn hóa có thể được xác định đơn giản bằng hàm của một ka 

không đổi. 
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KẾT LUẬN VÀ KIẾN NGHỊ 

I. Những đóng góp mới có ý nghĩa khoa học và thực tiễn của luận án 

Luận án đã trình bày nghiên cứu về ứng xử của nút khung biên sử dụng 

vật liệu bê tông cốt sợi thép tính năng siêu cao bằng thực nghiệm và bằng mô 

phỏng số sử dụng phân tích PTHH. Kết quả thí nghiệm và mô phỏng số bằng 

phân tích phần tử hữu hạn là tương đối phù hợp, đáp ứng được các tiêu chí mà 

luận án đã đề ra. Có thể rút ra những kết quả chính của luận án như sau: 

1. Việc sử dụng bê tông cốt sợi thép tính năng siêu cao (UHPSFRC) cho nút 

khung biên bê tông cốt thép là một giải pháp tăng cường tương đối hiệu quả 

cho sự làm việc của nút khung. Ứng xử của nút khung có sử dụng bê tông cốt 

sợi thép tính năng siêu cao thể hiện nhiều ưu điểm vượt trội hơn so với nút 

khung bê tông cốt thép thông thường như tăng cường khả năng chịu cắt vùng 

nút khung, giảm đáng kể sự phá hoại xảy ra trong vùng nút khung, đơn giản 

hóa trong công tác thi công trong những nút khung có hàm lượng cốt thép lớn. 

2. Nghiên cứu thí nghiệm được tiến hành trong luận án với sự quan sát liên 

tục và kỹ lưỡng từ thời điểm bắt đầu gia tải cho tới lúc xảy ra các cơ chế phá 

hoại các mẫu thí nghiệm bằng các thiết bị đo, thiết bị hỗ trợ thí nghiệm hiện 

đại, tiến hành tại các phòng thí nghiệm có độ tin cậy cao. Kết quả nghiên cứu 

thí nghiệm cho thấy khả năng chịu tải trọng lặp của các nút khung được tăng 

cường bằng vật liệu UHPSFRC được tăng lên đáng kể, sự tiêu tán năng lượng 

của các mẫu được tăng cường thậm chí còn cao hơn so với mẫu với cấp độ dẻo 

cao (DCH), đáp ứng được các tiêu chí về hệ số độ dẻo chuyển vị của kết cấu. 

Cụ thể là khả năng tiêu tán năng lượng của các mẫu thí nghiệm được tăng cường 

S2 và S3 tăng lần lượt là 6.5% và 14.7% so với mẫu BTCT thông thường S1.  

3. Trong luận án tiến hành mô phỏng số sử dụng phân tích phần tử hữu hạn 

trên phần mềm ABAQUS nghiên cứu ứng xử của nút khung để đối chiếu với 

các kết quả thí nghiệm. Từ kết quả phân tích PTHH có thể thấy rằng kích thước 
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lưới phần tử ảnh hưởng đáng kể đến tính chính xác của kết quả tính toán, lưới 

phần tử 25 mm là phù hợp nhất đối với các trường hợp nút khung sử dụng trong 

phân tích tính toán. Bên cạnh đó, việc sử dụng mô hình phá hoại dẻo CDP trong 

phần mềm ABAQUS giúp quan sát được dạng phá hoại và ứng xử của toàn bộ 

nút trong suốt quá trình gia tải.  

4. Nghiên cứu thực nghiệm và phân tích phần tử hữu hạn bằng phần mềm 

mô phỏng số đã nghiên cứu ảnh hưởng của các yếu tố tới tính hiệu quả làm việc 

của nút khung biên tăng cường như: khoảng cách tăng cường bằng vật liệu 

UHPSFRC, giá trị lực dọc tác dụng lên cột và hàm lượng cốt sợi thép. Từ đó, 

có thể thấy rằng:  

- Khoảng cách tăng cường: Việc tăng cường nút khung biên bằng vật liệu 

UHPSFRC nên nằm trong vùng không liên tục (D-region) mới mang lại hiệu 

quả tích cực. Quan hệ giữa khoảng cách tăng cường với ứng suất cắt của nút là 

quan hệ tuyến tính. Khoảng cách tăng cường ảnh hưởng đáng kể tới khả năng 

chịu lực của nút khung nhưng chưa thể hiện được tính hiệu quả trong việc dịch 

chuyển khớp dẻo khi quan sát các mẫu thí nghiệm. 

- Giá trị lực dọc tác dụng lên cột: Quan hệ giữa lực dọc tác dụng lên cột và 

ứng suất kéo chính trong nút là quan hệ nghịch biến theo hàm số phi tuyến.  

- Hàm lượng cốt sợi thép: Việc thay đổi hàm lượng cốt sợi thép không ảnh 

hưởng tới ứng suất kéo chính tại thời điểm xảy ra vết nứt đầu tiên nhưng có ảnh 

hưởng tới giá trị ứng suất lớn nhất (quan hệ giữa chúng là tuyến tính kc, nhưng 

sự gia tăng không đáng kể). 

II. Kiến nghị 

Việc ứng dụng vật liệu bê tông tính năng siêu cao (UHPSFRC) cần phải 

được nghiên cứu thêm và cần có thêm những nghiên cứu thực nghiệm chuyên 

sâu hơn nữa trước khi áp dụng vật liệu này trong vùng nút khung. Các kết quả 

thu được từ nghiên cứu của luận án có thể xem là những thông tin và tài liệu 
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tham khảo cho các thí nghiệm tiếp theo về vấn đề này và các mô hình nghiên 

cứu về ứng xử nút khung được đề xuất là một hướng nghiên cứu tương đối đúng 

đắn và phù hợp. 

III. Hướng phát triển của đề tài 

Dựa trên những nội dung được thực hiện trong luận án này, có thể đề xuất 

hướng nghiên cứu tiếp theo trong tương lai như sau: 

Nghiên cứu thực nghiệm để đánh giá sự hiệu quả của việc tăng cường 

bằng vật liệu UHPSFRC trong các nút khung giữa và góc nhằm kiểm chứng sự 

làm việc tổng thể của toàn bộ công trình. Ngoài ra, có thể phát triển nghiên cứu 

về liên kết giữa nút khung và sàn bằng vật liệu UHPSFRC.  

Cần phát triển thêm nghiên cứu thực nghiệm về các đặc tính của vật liệu 

bê tông tính năng siêu cao UHPC tại một số đơn vị khác, nhằm tạo ra một loại 

bê tông có cường độ chịu kéo cao hơn nữa. 
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