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LỜI NÓI ĐẦU 

 

Tài liệu này hướng dẫn thiết kế kết cấu bê tông ứng suất trước công trình dân dụng và 

công nghiệp theo Tiêu chuẩn châu Âu. Sách dùng làm tài liệu học tập cho học viên cao 

học và sinh viên đại học ngành kỹ thuật xây dựng; làm tài liệu tham khảo cho kỹ sư 

xây dựng và các độc giả quan tâm đến kết cấu bê tông ứng suất trước. 

Tài liệu là kết quả nghiên cứu của Đề tài nghiên cứu cấp Bộ Xây dựng do Trường Đại 

học Thủy lợi chủ trì thực hiện. 
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Chương 1. HƯỚNG DẪN CHUNG 

1.1. PHẠM VI ÁP DỤNG 

Tài liệu này hướng dẫn thiết kế kết cấu bê tông ứng suất trước của các công trình dân dụng 

và công nghiệp theo tiêu chuẩn châu Âu EN 1992, không áp dụng cho kết cấu của các công 

trình thủy công, cầu, lớp phủ mặt đường ô tô và đường băng sân bay và của các công trình 

đặc biệt khác không thuộc lĩnh vực xây dựng dân dụng và công nghiệp. 

Các hướng dẫn trong tài liệu này tuân theo nguyên tắc và các yêu cầu về an toàn và sử dụng 

kết cấu phù hợp với tiêu chuẩn EN 1990. 

Tài liệu này chỉ hướng dẫn thiết kế kết cấu bê tông ứng suất trước theo độ bền, điều kiện sử 

dụng và độ bền lâu. Những yêu cầu khác, ví dụ như khả năng chịu lửa, cách âm, cách nhiệt 

của kết cấu, không được đề cập ở đây. 

1.2. TÀI LIỆU VIỆN DẪN 

Hướng dẫn này được sử dụng đồng thời với các tiêu chuẩn sau : 

EN 1990 : 

EN 1991 : 

EN 1992 : 

EN 1998 : 

EN 197-1 : 

 

EN 206-1 : 

EN 12390 : 

EN 10080 : 

EN 10138 : 

EN ISO 17760 : 

ENV 13670 : 

EN 13791 : 

EN ISO 15630 : 

Cơ sở thiết kế kết cấu  

Các tác động lên kết cấu 

Thiết kế kết cấu bê tông  

Thiết kế kết cấu chống động đất 

Xi măng : Thành phần, điều kiện kỹ thuật và tiêu chí phù hợp đối với 

xi măng thông dụng 

Bê tông : Điều kiện kỹ thuật, tính năng, sản xuất và sự phù hợp 

Thí nghiệm bê tông đông cứng 

Cốt thép bê tông 

Cốt thép ứng suất trước 

Hàn cốt thép 

Thi công kết cấu bê tông  

Thí nghiệm bê tông 

Cốt thép ứng suất trước : Các phương pháp thí nghiệm 

1.3. THUẬT NGỮ VÀ KÝ HIỆU 
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Chữ cái Latinh in 

A Tác động đặc biệt 

A Diện tích tiết diện ngang 

Ac Diện tích tiết diện ngang của bê tông 

Ap Diện tích tiết diện thanh căng hoặc các thanh căng 

As Diện tích tiết diện cốt thép thường 

As,min Diện tích tiết diện tối thiểu của cốt thép 

Asw Diện tích tiết diện cốt thép chịu cắt 

D Đường kính uốn cốt thép 

DEd Hệ số hỏng do mỏi 

E Hệ quả tác động 

Ec, Ec(28) Mô đun đàn hồi tiếp tuyến của bê tông  ở ứng suất σc = 0 và tuổi 28 ngày 

Ec,eff Mô đun đàn hồi tính toán của bê tông 

Ecd Giá trị tính toán mô đun đàn hồi của bê tông 

Ecm Mô đun đàn hồi cát tuyến của bê tông 

Ec(t) Mô đun đàn hồi tiếp tuyến của bê tông  ở ứng suất σc = 0 và tuổi t ngày 

Ep Giá trị tính toán mô đun đàn hồi của cốt thép căng 

Es Giá trị tính toán mô đun đàn hồi của cốt thép  

EI Độ cứng chống uốn 

EQU Cân bằng tĩnh lực 

F Tác động 

Fd Giá trị tính toán của tác động 

Fk Giá trị đặc trưng của tác động 

Gk Giá trị đặc trưng của tác động thường xuyên (không đổi) 

I Mô men quán tính của tiết diện 

L Chiều dài 

M Mô men uốn 

MEd Giá trị tính toán của mô men uốn nội lực 

N Lực dọc trục 

NEd Giá trị tính toán của lực dọc trục 

P Lực ứng suất trước 

P0 Lực ban đầu tại đầu kéo cốt thép căng sau khi gây ứng suất trước 

Qk Giá trị đặc trưng của tác động thay đổi 

Qfat Giá trị đặc trưng của tải trọng mỏi 

R Độ bền 
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S Nội lực 

S Mô men tĩnh của tiết diện 

SLS Trạng thái giới hạn sử dụng 

T Mô men xoắn 

TEd Giá trị tính toán của mô men xoắn 

ULS Trạng thái giới hạn độ bền 

V Lực cắt 

VEd Giá trị tính toán của lực cắt 

Chữ cái Latinh thường 

a Khoảng cách 

a Số liệu hình học 

Δa Sai số của số liệu hình học 

b Chiều rộng của tiết diện ngang, của cánh chữ T hoặc chữ L 

bw Chiều rộng của sườn chữ T, chưc I hoặc L  

d Đường kính, chiều sâu 

d Chiều cao tính toán của tiết diện ngang 

dg Kích thước danh nghĩa lớn nhất của cốt liệu thô 

e Độ lệch tâm 

fc Cường độ chịu nén của bê tông 

fcd Cường độ chịu nén tính toán của bê tông 

fck Cường độ chịu nén đặc trưng theo mẫu trụ của bê tông ở tuổi 28 ngày 

fcm Giá trị trung bình cường độ chịu nén theo mẫu trụ của bê tông  

fctk Cường độ chịu kéo đặc trưng của bê tông 

fctm Giá trị trung bình cường độ chịu kéo của bê tông  

fp Cường độ chịu kéo của cốt thép căng 

fpk Cường độ chịu kéo đặc trưng của cốt thép căng 

fp0.1 Cường độ chịu kéo của cốt thép căng ứng với biến dạng dư 0,1% 

Fp0.1k Cường độ chịu kéo đặc trưng của cốt thép căng ứng với biến dạng dư 0,1% 

f0.2k Cường độ chịu kéo của cốt thép ứng với biến dạng dư 0,2% 

ft Cường độ chịu kéo của cốt thép  

ftk Cường độ chịu kéo đặc trưng của cốt thép  

fy Cường độ chảy dẻo của cốt thép  

fyd Cường độ chảy dẻo tính toán của cốt thép  

fyk Cường độ chảy dẻo đặc trưng của cốt thép  

fywd Cường độ chảy dẻo tính toán của cốt thép chịu cắt 
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h Chiều cao 

h Chiều cao toàn bộ tiết diện ngang 

i Bán kính quán tính 

k Hệ số 

l Chiều dài, nhịp 

m Khối lượng 

r Bán kính 

l/r Độ cong của đoạn cấu kiện 

t Chiều dày 

t Thời gian bắt đầu xem xét 

t0 Tuổi của bê tông khi bắt đầu chất tải 

u Chi vi tiết diện ngang 

u,v,w Các thành phần chuyển vị của điểm 

x Độ cao của trục trung hòa 

x,y,z Tọa độ 

z Cánh tay đòn của nội lực 

Chữ cái Hy Lạp 

α Góc, tỷ số 

β Góc, tỷ số, hệ số 

γ Hệ số riêng 

γA Hệ số riêng của tác động đặc biệt 

γC Hệ số riêng của bê tông 

γF Hệ số riêng của tác động 

γF,fat Hệ số riêng của tác động mỏi 

γF,fat Hệ số riêng của tác động mỏi của bê tông 

γG Hệ số riêng của tác động thường xuyên 

γM Hệ số riêng của vật liệu 

γP Hệ số riêng của tác động của lực ứng suất trước 

γQ Hệ số riêng của tác động thay đổi 

γS Hệ số riêng của cốt thép thường, cốt thép căng 

γS,fat Hệ số riêng của cốt thép thường hoặc cốt thép căng do mỏi 

γf Hệ số riêng của tác động không xét đến độ không chính xác của mô hình 

γg Hệ số riêng của tác động thường xuyên không xét đến độ không chính xác của 

mô hình 
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γm Hệ số riêng của đặc trưng vật liệu chỉ xét đến tính không chính xác của đặc 

trưng vật liệu 

δ Tỷ số gia tăng / tỷ số phân phối lại 

ζ Hệ số giảm / hệ số phân phối lại 

εc Biến dạng nén của bê tông 

εc1 Biến dạng nén của bê tông tại ứng suất lớn nhất fc 

εcu Biến dạng nén giới hạn của bê tông 

εu Biến dạng củ cốt thép thường và cốt thép căng khi tải trọng lớn nhất 

εuk Biến dạng đặc trưng của cốt thép thường và cốt thép căng khi tải trọng lớn 

nhất 

θ Góc 

λ Tỷ số độ mảnh 

μ Hệ số ma sát giữa cốt thép căng và ống lồng 

ν Hệ số Poison 

ν Hệ số giảm độ bền đối với bê tông có vết nứt khi chịu cắt 

ξ Tỷ số cường độ bám dính của cốt thép căng và cốt thép thường 

ρ Khối lượng thể tích khô của bê tông, kg/m3 

ρ1000 Giá trị tổn hao ứng suất do chùng (tính bằng %) tại thời điểm 1000 giờ sau khi 

căng và ở nhiệt độ trung bình 200C 

ρ Hàm lượng cốt thép dọc 

ρw Hàm lượng cốt thép chịu cắt 

σc Ứng suất nén trong bê tông 

σcp Ứng suất nén trong bê tông do tải trọng dọc trục hoặc do ứng suất trước 

σcu Ứng suất nén trong bê tông tại biến dạng nén giới hạn 

τ ứng suất tiếp do xoắn 

ϕ Đường kính thanh cốt thép hoặc ống lồng cốt thép căng 

ϕn Đường kính  tương đương của bó cốt thép căng 

 0φ t,t  Hệ số từ biến, xác định từ biến giữa thời điểm t và t0, liên quan đến biến dạng 

đàn hồi ở tuổi 28 ngày 

 0φ ,t  Hệ số từ biến cuối cùng 

ψ Hệ số xác điịnh giá trị tiêu chuẩn của tác động thay đổi 

 Ψ0 đối với các giá trị tổ hợp 

 Ψ1 đối với các giá trị thường gặp 

 Ψ2 đối với các giá trị tựa thường xuyên 
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Chương 2. CƠ SỞ THIẾT KẾ KẾT CẤU BÊ TÔNG 

ỨNG SUẤT TRƯỚC THEO TRẠNG THÁI GIỚI 

HẠN 

2.1. NHỮNG NGUYÊN LÝ CƠ BẢN CỦA THIẾT KẾ KẾT CẤU THEO TRẠNG 

THÁI GIỚI HẠN 

2.1.1. Nguyên tắc chung 

Theo tiêu chuẩn châu Âu EN 1992, kết cấu bê tông ứng suất trước được thiết kế theo phương 

pháp trạng thái giới hạn. 

Các trạng thái giới hạn được phân thành các trạng thái giới hạn cực hạn và các trạng thái giới 

hạn sử dụng.  

2.1.2. Các tình huống thiết kế  

Khi thiết kế kết cấu công trình, cần xét đến các tình huống thiết kế sau đây:  

- Tình huống thiết kế dài hạn, tương ứng với điều kiện sử dụng bình thường của kết cấu; 

- Tình huống thiết kế ngắn hạn, tương ứng với điều kiện sử dụng kết cấu tạm thời, ví dụ 

như kết cấu làm việc trong quá trình thi công hoặc sửa chữa. 

- Tình huống thiết kế bất thường, tương ứng với điều kiện xẩy ra sự cố như va chạm, 

cháy nổ hoặc hậu quả của sự hư hỏng cục bộ; 

- Tình huống thiết kế chống động đất, tương ứng với điều kiện xẩy ra động đất có ảnh 

hưởng đến công trình. 

Tình huống thiết kế được xem xét, có tính đến các trường hợp mà trong đó, kết cấu cần đáp 

ứng các chức năng của nó theo yêu cầu, cũng như ứng phó được mọi điều kiện có thể sẽ xảy 

ra trong thi công và sử dụng công trình. 

2.1.3. Các trạng thái giới hạn cực hạn 

Các trạng thái giới hạn cực hạn được xem xét bao gồm: 

- Các trạng thái giới hạn có liên quan đến an toàn cho con người hoặc an toàn cho kết 

cấu; 

- Các trạng thái giới hạn liên quan đến yêu cầu bảo vệ các thứ chứa đựng bởi kết cấu; 

- Các trạng thái trước khi sụp đổ kết cấu được xem xét thay cho chính sự sụp đổ đó. 

Những trạng thái giới hạn sau sẽ được kiểm tra khi cần thiết: 

- Mất ổn định về vị trí của kết cấu hoặc bất cứ thành phần nào của kết cấu đó; 
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- Sụp đổ do biến dạng quá mức, biến đổi trạng thái của kết cấu hoặc bất cứ bộ phận nào 

của nó thành hệ cơ cấu, sự đứt gãy, mất ổn định kết cấu hoặc bất kỳ phần nào của nó, 

kể cả gối đỡ và nền móng; 

- Sụp đổ do mỏi hoặc do các tác động phụ thuộc vào thời gian. 

2.1.4. Các trạng thái giới hạn sử dụng 

Các trạng thái giới hạn liên quan đến việc thực hiện chức năng của kết cấu hoặc bộ phận kết cấu 

trong quá trình sử dụng bình thường, sự thoải mái cho con người, bề ngoài của công trình, được 

phân loại thành các trạng thái giới hạn sử dụng. 

Việc kiểm tra các trạng thái giới hạn sử dụng phải dựa trên các tiêu chuẩn liên quan đến các 

khía cạnh sau: 

- Biến dạng ảnh hưởng đến hình thức bên ngoài công trình, sự thoải mái của người sử 

dụng hoặc việc thực hiện chức năng của kết cấu (gồm chức năng đảm bảo sự vận hành 

bình thường của máy móc hoặc các tải trọng sử dụng) hoặc biến dạng gây hư hại cho 

các lớp hoàn thiện công trình hoặc các bộ phận phi kết cấu; 

- Dao động làm ảnh hưởng đến điều kiện sinh hoạt bình thường của con người hoặc hạn 

chế hiệu quả chức năng của kết cấu; 

- Hư hại có thể gây ảnh hưởng bất lợi tới hình dạng, độ bền hoặc chức năng của kết cấu.   

2.1.5. Thiết kế theo trạng thái giới hạn 

Thiết kế theo trạng thái giới hạn phải dựa vào việc sử dụng các mô hình tải trọng và kết cấu 

cho các trạng thái giới hạn liên quan. Cần kiểm tra để không trạng thái giới hạn nào bị vượt quá 

khi các giá trị thiết kế liên quan tới các tác động, đặc tính vật liệu hoặc đặc tính sản phẩm và 

dữ liệu hình học được sử dụng trong những mô hình này. 

Việc kiểm tra phải được tiến hành cho mọi tình huống thiết kế liên quan và các trường hợp tải trọng. 

Phương pháp kểm tra trong Tiêu chuẩn Châu Âu là phương pháp hệ số riêng, ngoài ra trong tiêu chuẩn 

cũng quy định có thể sử dụng thiết kế trực tiếp dựa trên các phương pháp xác suất. 

2.2. TẢI TRỌNG VÀ TÁC ĐỘNG 

2.2.1. Phân loại tải trọng 

Tiêu chuẩn Châu Âu phân biệt các dạng tải trọng sau đây: 

- Tải trọng thường xuyên (G):  

Tải trọng thường xuyên là tải trọng tác dụng lên kết cấu trong suốt quá trình sử dụng, ví dụ 

trọng lượng bản thân kết cấu công trình như cột, dầm, sàn, mái, tường, các lớp hoàn thiện, 

các thiết bị gắn trên công trình… 
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- Tải trọng tạm thời (Q): 

Tải trọng tạm thời (tải trọng thay đổi) là tải trọng có thể không xuất hiện hoặc xuất hiện ở vị 

trí này hay vị trí khác, ở thời điểm này hoặc thời điểm khác trên kết cấu. Các tải trong tạm 

thời thường gặp là hoạt tải sàn, hoạt tải mái, hoạt tải cầu thang, tải trọng gió… 

Tải trọng tạm thời được chia thành tải trọng tạm thời chính và tải trọng tạm thời kèm theo. 

Thí dụ cùng một lúc phải tính toán với tải trọng gió và hoạt tải sử dụng, nếu coi tải trọng gió 

là tải trọng tạm thời chính thì hoạt tải sử dụng là tải trọng kèm theo và ngược lại. 

- Tải trọng bất thường (A): 

Tải trọng bất thường như các tác động động lực của rung động, sóng, xung, tải trọng được 

gây ra do sự cố kỹ thuật, do cháy, do nổ, tác động của động đất… 

2.2.2. Giá trị đặc trưng của tải trọng 

Giá trị đặc trưng của tải trọng, hay còn gọi là tải trọng đặc trưng, là giá trị tải trọng xuất hiện 

trên kết cấu với xác suất vượt không quá 5%. Trường hợp sự phân bố giá trị tải trọng là phân 

bố chuẩn (Hình  2-1), tải trọng đặc trưng được xác định theo biểu thức: 

Tải trọng đặc trưng = tải trọng trung bình 1,64 độ lệch chuẩn. 

 Dấu + được dùng khi tải trọng tăng lên làm giảm độ an toàn của kết cấu, còn dấu – được 

dùng khi tải trọng giảm xuống làm giảm độ an toàn của kết cấu. 

Tuy nhiên, do thiếu số liệu thống kế nên trong thực tế thường cho giá trị trung bình, giá trị 

cận trên hoặc cận dưới. 

Giá trị đặc trưng của tải trọng thường được cho trong tiêu chuẩn và thường gọi là tải trọng. 

 

Hình  2-1 Biểu đồ phân bố tần xuất của tải trọng 
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2.2.3. Hệ số riêng của tải trọng 

Tính toán kết cấu theo trạng thái giới hạn phải xét đến những sai lệch tải trọng có thể xẩy ra 

trong thiết kế (sự không chính xác do tính toán, thay đổi bất thường hoặc kích thước không 

chính xác…) bằng cách đưa vào hệ số an toản riêng đối với mỗi tải trọng (gọi tắt là hệ số 

riêng) 
f . Giá trị tải trọng dùng trong thiết kế là: 

Tải trọng thiết kế = tải trọng đặc trưng ×hệ số riêng 
f . 

Các giá trị riêng 
f đối với các tải trọng dùng trong tính toán theo trạng thái giới hạn cực hạn 

(trạng thái giới hạn về cường độ)  được cho trong Bảng 2-1. Bảng 2-2 là các giá trị riêng 
f

đối với các tải trọng khi tính toán theo trạng thái giới hạn sử dụng. 

Bảng 2-1 Hệ số riêng 
f đối với các tải trọng khi tính toán theo trạng thái giới hạn cực hạn 

Dùng khi 

Tải trọng thường 

xuyên Gk 

Tải trọng tạm 

thời chính Qk,1 

Tải trọng tạm thời 

kèm theo Qk,i 

Bất lợi Có lợi Bất lợi Có lợi Bất lợi Có lợi 

Tính toán ổn định tĩnh 1,10 0,9 1,50 0 1,50 0 

Tính toán cấu kiện 

(không tính động đất) 
1,35 1,00 1,5 0 1,5 0 

Tính toán cùng lức cả 

(1)  và (2) 
1,35 1,15 1,50 0 1,50 0 

Bảng 2-2 Hệ số riêng 
f đối với các tải trọng khi tính toán theo trạng thái giới sử dụng 

Dùng cho Tải trọng thường xuyên Tải trọng tạm thời 

Tất cả các trường hợp tính toán 1,0 1,0 

Trong các Bảng 2-1 và Bảng 2-2 : Gk là tải trọng thường xuyên, Qk là tải trọng tạm thời. 

Từ “bất lợi” để chỉ trường hợp tải trọng gây ra bất lợi cho kết cấu, tức là làm cho nội lực ở 

tiết diện tính toán tăng lên. 

Từ “có lợi” để chỉ trường hợp tải trọng không gây ra bất lợi cho kết cấu, tức là làm cho nội 

lực ở tiết diện tính toán giảm đi. 

2.2.4. Hệ số riêng của ứng suất trước 

Ứng suất trước trong hầu hết các tình huống đều có lợi và khi tính toán theo trạng thái giới 

hạn độ bền phải sử dụng hệ số 
, 1,0P fav  . Giá trị tính toán của ứng suất trước có thể dựa vào 
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giá trị trung bình của lực gây ứng suất trước. Trong tính toán theo trạng thái giới hạn về ổn 

định với ứng suất trước căng ngoài, khi tăng giá trị ứng suất trước có thể bất lợi, phải sử dụng 

hệ số 
, 1,3P unfav  đối với tính toán tổng thể. Trong tính toán kiểm tra tác dụng cục bộ, ví dụ 

như tác dụng cục bộ của neo các bó cốt thép căng, phải sử dụng hệ số 
, 1,2P unfav  . 

2.3. TỔ HỢP TẢI TRỌNG 

2.3.1. Các tổ hợp tải trọng khi tính toán theo trạng thái giới hạn cực hạn 

Khi tổ hợp tải trọng, ngoài hệ số riêng đối với tải trọng, cần nhân thêm hệ số tổ hợp  . 

Tính toán theo trạng thái giới hạn về độ bền cần xét đến các tổ hợp tải trọng sau: 

- Tổ hợp cơ bản dùng cho tình huống thiết kế ngắn hạn hoặc dài hạn. Trong tổ hợp này, 

hệ số tổ hợp được lấy như sau: 

 Đối với tải trọng thường xuyên, hệ số tổ hợp 1,0   ; 

 Khi chỉ có một loại tải trọng tạm thời 1,0  ; 

 Khi có nhiều hơn một loại tải trọng tạm thời, thì đối với tải trọng tạm thời chính 

lấy  1,0   còn các tải trọng tạm thời kèm theo được nhân với hệ số 0 . 

Có thể biểu thị giá trị tổ hợp nội lực như sau: 

 , , ,1 ,1 , 0, ,

1 1

d G j k j Q k Q i i k i

j i

E G Q Q   
 

     (2.1) 

Trong biểu thức (2.1): 

dấu (+) có nghĩa là cùng tác dụng; 

dấu  chỉ các tải trọng cùng tác dụng. 

Số hạng thứ nhất trong vế trái của (2.1) biểu thị tổng hệ quả tác dụng của các tải trọng thường 

xuyên; số hạng thứ hai  biểu thị hệ quả tác dụng của tải trọng tạm thời chính với 1,0  ;  số 

hạng thứ ba biểu thị tổng hệ quả tác dụng của các tải trọng tạm thời kèm theo với các hệ số 

0  tương ứng trong Bảng 2-3. 

Bảng 2-3 Giá trị của hệ số tổ hợp   trong các tổ hợp tải trọng 

Tải trọng 0  1  2  

Tải trọng trong nhà, theo EN 1991-1-1 0,7 0,5 0,3 

Loại A: nhà ở, biệt thự 0,7 0,5 0,3 

Loại B: văn phòng 0,7 0,7 0,6 
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Loại C: phòng họp 0,7 0,7 0,6 

Loại D: cửa hàng 1,0 0,9 0,8 

Loại E: kho 0,7 0,7 0,6 

Loại F: diện tích giao thông, 

30KN < trọng lượng phương tiện < 160KN 

0,7 0,5 0,3 

Loại H: hoạt tải mái 0,7 0,0 0,0 

Tải trọng gió tác dụng lên nhà, theo EN 1991-1-4 0,5 0,2 0,0 

- Tổ hợp bất thường (sự cố), dùng cho tính toán trường hợp bất thường. Có thể biểu thị 

giá trị tổ hợp nội lực như sau: 

  , 1,1 2,1 ,1 2, ,

1 1

d k j d k i k i

j i

E G A Q Q  
 

       (2.2) 

Trong  biểu thức (2.2), số hạng thứ nhất trong vế trái biểu thị tổng hệ quả tác dụng của các tải 

trọng thường xuyên; số hạng thứ hai biểu thị hệ quả tác dụng của tải trọng bất thường;  số 

hạng thứ ba biểu thị tổng hệ quả tác dụng của tải trọng tạm thời chính với hệ số tổ hợp 1  

hoặc 2  ( Bảng 2.3); số hạng thứ tư biểu thị tổng hệ quả tác dụng của các tải trọng tạm thời 

kèm theo với các hệ số 2  (Bảng 2.3). 

- Tổ hợp có tác động của động đất, tương ứng với trường hợp thiết kế kháng chấn. Có 

thể biểu thị giá trị tổ hợp nội lực như sau: 

  , 1,1 2,1 ,1 2, ,

1 1

d k j Ed k i k i

j i

E G A Q Q  
 

       (2.3) 

Trong  biểu thức (2.3), số hạng thứ nhất trong vế trái biểu thị tổng hệ quả tác dụng của các tải 

trọng thường xuyên; số hạng thứ hai  biểu thị hệ quả tác dụng của tải trọng động đất;  số hạng 

thứ ba biểu thị tổng hệ quả tác dụng của tải trọng tạm thời chính với hệ số tổ hợp 1  hoặc 2  

( Bảng 2.3); số hạng thứ tư biểu thị tổng hệ quả tác dụng của các tải trọng tạm thời kèm theo 

với các hệ số 2  (Bảng 2.3). 

2.3.2. Các tổ hợp tải trọng khi tính toán theo trạng thái giới hạn sử dụng 

- Tổ hợp đặc trưng, thường dùng cho các trạng thái giới hạn không phục hồi. Có thể biểu 

thị giá trị tổ hợp nội lực như sau: 

, ,1 2, ,

1 1

d k j k i k i

j i

E G Q Q
 

     (2.4) 
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Trong  biểu thức (2.4), số hạng thứ nhất trong vế trái biểu thị tổng hệ quả tác dụng của các tải 

trọng thường xuyên; số hạng thứ hai biểu thị hệ quả tác dụng của tải trọng tạm thời chính;  số 

hạng thứ ba biểu thị tổng hệ quả tác dụng các tải trọng tạm thời kèm theo với các hệ số 2  

(Bảng 2.3). 

- Tổ hợp ngắn hạn, thường dùng cho các trạng thái giới hạn phục hồi. Có thể biểu thị 

giá trị tổ hợp nội lực như sau: 

, 1,1 ,1 2, ,

1 1

d k j k i k i

j i

E G Q Q 
 

     (2.5) 

- Tổ hợp dài hạn, thường dùng để tính hiệu ứng dài hạn và các biểu hiện bề ngoài như 

nứt, võng… Có thể biểu thị giá trị tổ hợp nội lực như sau: 

, 2, ,

1 1

d k j i k i

j i

E G Q
 

    (2.6) 

2.4. CÁC ĐẶC TRƯNG TÍNH TOÁN CỦA VẬT LIỆU 

2.4.1. Cường độ đặc trưng của vật liệu 

 

Hình  2-2 Biểu đồ phân bố tần xuất của cường độ 

Cường độ đặc trưng của vật liệu là giá trị cường độ đảm bảo xác suất an toàn là 95%. Khi giá 

trị của cường độ của vật liệu tuân theo quy luật phân bố chuẩn (Hình  2-2), giá trị đặc trưng 

của cường độ của vật liệu được xác định theo biểu thức: 

1,64k mf f  
 (2.7) 

trong đó: 

 fk – cường độ đặc trưng của vật liệu; 

 fm- cường độ trung bình của các mẫu thử; 
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   - độ lệch chuẩn. 

2.4.2. Hệ số riêng đối với vật liệu 

Cường độ của vật liệu dùng trong thiết kế hay cường độ tính toán của vật liệu được tính toán 

từ cường độ đặc trưng với một hệ số riêng 1,0m  . Giá trị của hệ số m được cho trong Bảng 

2-4. 

Bảng 2-4 Hệ số riêng đối với vật liệu bê tông và cốt thép khi tính theo trạng thái 

giới hạn cực hạn 

Các tình huống thiết kế c   đối với bê tông s   đối với cốt 

thép thường 

s   đối với cốt 

thép căng 

Lâu dài và tạm thời 1,5 1,15 1,15 

Đặc biệt 1,2 1,0 1,0 

2.5. TÍNH TOÁN KẾT CẤU THEO CÁC TRẠNG THÁI GIỚI HẠN 

2.5.1. Tính toán kết cấu theo trạng thái giới hạn độ bền 

Tính toán theo trạng thái giới hạn cực hạn (về độ bền) đảm bảo cho kết cấu không bị phá hoại 

dưới tác dụng của tải trọng và tác động với một mức độ an toàn nào đó. Yêu cầu tính toán 

theo trạng thái giới hạn về độ bền của kết cấu theo tiêu chuẩn EN 1992 được thể hiện như 

sau: 

d dE R  (2.8) 

trong đó: 

 dE  - nội lực tính toán lớn nhất có khả năng xuất hiện tại tiết diện tính toán, có sự phân 

biệt giá trị âm và dương của nội lực đó; 

 dR  - khả năng chịu lực bé nhất của tiết diện đang xét, phù hợp với dấu của dE .  

Nội lực tính toán phụ thuộc vào sơ đồ tính toán của kết cấu và giá trị tải trọng (tác động) có 

xét đến các hệ số an toàn và tổ hợp tải trọng trên kết cấu. 

Trong EN 1992, giá trị tính toán của đặc tính của vật liệu được xác định theo biểu thức: 

k
d

m

X
X 


  (2.9) 

trong đó: 

 dX  - giá trị tính toán của đặc tính của vật liệu; 
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 kX  - giá trị đặc trưng của đặc tính của vật liệu; 

   - hệ số điều kiện làm việc của vật liệu kết cấu; 

 m  - hệ số riêng của vật liệu. 

2.5.2. Tính toán kết cấu theo trạng thái giới hạn sử dụng 

Trạng thái giới hạn sử dụng thường được xét đến về biến dạng (chuyển vị, góc xoay), nứt, 

rung động, mỏi, cháy, động đất, độ bền lâu… 

Tiêu chuẩn EN 1992 phân biệt trạng thái giới hạn có phục hồi và trạng thái giới hạn không 

phục hồi. Trạng thái giới hạn có phục hồi tức là sau khi tác động gây nguy hiểm đã chấm dứt 

thì không còn một hậu quả nào ảnh hưởng đến điều kiện sử dụng. Trạng thái giới hạn không 

phục hồi tức là sau khi tác động gây nguy hiểm đã chấm dứt thì vẫn còn để lại hậu quả vượt 

quá yêu cầu về điều kiện sử dụng được quy định.  

Yêu cầu tính toán theo trạng thái giới hạn về điều kiện sử dụng được biểu diễn như sau: 

d dE C  (2.10) 

trong đó: 

 dE  - giá trị tình toán của tiêu chí về điều kiện sử dụng (biến dạng /chuyển vị/góc xoay, 

nứt, rung động, mỏi, cháy, động đất, độ bền lâu…); 

 dC  - giá trị giới hạn của tiêu chí về diều kiện sử dụng. 

Thông thường tính toán theo trạng thái giới hạn về điều kiện sử dụng thường bao gồm tính 

toán nứt và tính toán theo biến dạng. 

Tiêu chuẩn EN 1992 cho phép kết cấu bê tông ứng suất trước có thể bị nứt với chiều rộng vết 

nứt không vượt quá giới hạn như trong Bảng 2.5. 

Bảng 2-5 Các giá trị giới hạn của chiều rộng vết nứt wmax(mm) 

Loại môi trường  

Cấu kiện bê tông cốt thép 

và bê tông ứng suất trước 

không bám dính 

Cấu kiện bê tông ứng 

suất trước có bám dính 

Tổ hợp tải trọng tựa 

thường xuyên 

Tổ  hợp tải trọng 

thường gặp 

X0, XC1 0,41 0,2 

XC2, XC3, XC4 0,3 0,22 

XD1, XD2, XS1, XS2, XS3 Giảm nén 
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Ghi chú 1: Đối với các loại môi trường tiếp xúc X0,XC1, chiều rộng vết nứt không ảnh 

hưởng đến độ bền lâu và giới hạn này được thiết lập nhằm đảm bảo cho mặt ngoài có 

thể chấp nhận dược. 

Ghi chú 2: Đối với loại môi trường tiếp xúc đó, phải kiểm tra bổ sung sự giảm lực nén 

dưới tác dụng của tổ hợp tải trọng tựa thường xuyên. 

Các loại môi trường được quy định trong Bảng 1.6 (theo tiêu chuẩn EN 206-1). 

Biến dạng của cấu kiện hoặc kết cấu không được ảnh hưởng bất lợi đến công năng hay bề 

ngoài của chúng. Giá trị giới hạn về biến dạng phản ánh bản chất của kết cấu, của các lớp 

hoàn thiện, các vách ngăn và các vật cố định và theo chức năng của kết cấu. Biến dạng của 

kết cấu không được vượt giá trị có thể chấp nhận từ các cấu kiện liên kết khác như các vách 

ngăn, vách kính, tường bao che, các lớp hoàn thiện. Trong một số trường hợp, yêu cầu giới 

hạn về biến dạng nhằm đảm bảo chức năng chính của kết cấu đỡ máy móc, thiết bị hoặc nhằm 

tránh tạo ra vùng trũng trên mái phẳng. 

Độ võng giới hạn của kết cấu được quy định trong ISO 4356, nói chung thỏa mãn tính năng 

của kết cấu các công trình nhà như nhà ở, văn phòng, nhà công cộng hoặc nhà máy.  

Độ võng của kết cấu thường được kiểm tra theo các điều kiện: 

- Tính thẩm mỹ và chức năng chung của kết cấu có thể bị giảm khi độ võng xuống của 

dầm, bản sàn hoặc công xơn chịu tải trọng tựa thường xuyên lớn hơn 1/ 250 nhịp.  

Độ võng xuống được tính toán so với gối tựa. Có thể sử dụng độ vống trước nhằm bù 

lại một phần hoặc toàn bộ độ võng, nhưng độ vồng trước bất kỳ không được vượt giá 

trị 1/ 250 nhịp. 

- Phải giới hạn độ võng có thể gây hư hỏng cho các bộ phận kết cấu liền kề. Đối với độ 

võng sau khi thi công, thông thường giá trị 1/ 500 nhịp là giới hạn đối với các tải trọng 

tựa thường xuyên. Ngoài ra, các giá trị giới hạn về biến dạng của kết cấu cần được xem 

xét căn cứ vào  độ nhạy của các bộ phận liền kề. 

2.6. THIẾT KẾ KẾT CẤU BÊ TÔNG ỨNG SUẤT TRƯỚC THEO ĐỘ BỀN LÂU 

Kết cấu bê tông ứng suất trước phải được thiết kế sao cho sự hư hỏng trong thời hạn tuổi thọ 

thiết kế của nó không cản trở đến tính năng được dự tính, có sự chú ý thích đáng đến môi 

trường bao quanh kết cấu.  Các loại môi trường được quy định trong Bảng 2-6 (theo tiêu 

chuẩn EN 206-1). 

Bảng 2-6 Phân loại điều kiện môi trường tiếp xúc theo EN 206-1 

Loại Điều kiện môi trường 
Ví dụ về các loại điều kiện môi trường tiếp xúc 

có thể xẩy ra 

Không có nguy cơ ăn mòn hoặc không có khả năng tác động 
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X0  Bê tông nằm bên trong nhà hoặc độ ẩm không khí 

rất thấp 

Ăn mòn do cacbonat hóa 

XC1 Khô hoặc thường xuyên ẩm 

ướt 

Bê tông nằm trong nhà có độ ẩm không khí thấp 

Bê tông thường xuyên ngập nước 

XC2 Ẩm ướt, ít khi khô Bề mặt bê tông tiếp xúc với nước thời gian dài 

Móng 

XC3 Độ ẩm trung bình Bê tông nằm trong nhà có độ ẩm không khí trung 

bình hoặc cao 

Bê tông được che mưa 

XC4 Ẩm và khô lặp lại theo chu kỳ Bề mặt bê tông tiếp xúc với nước, không gồm 

loại XC2 

Ăn mòn cloride 

XD1 Độ ẩm trung bình Bề mặt bê tông tiếp xúc với chloride trong không 

khí 

XD2 Ẩm ướt, ít khi khô Bể bơi 

Các thành phần bê tông tiếp xúc với nước công 

nghiệp có chứa chloride 

XD3 Ẩm và khô lặp lại theo chu kỳ Các bộ phận cầu tiếp xúc với các chất phun chứa 

chloride 

Mặt đường, vỉa hề 

Bản sàn chỗ đỗ xe 

Ăn mòn cloride do nước biển 

XS1 Tiếp xúc với muối trong 

không khí nhưng không tiếp 

xúc trực tiếp với nước biển 

Các kết cấu nằm gần hoặc trên bờ biển 

XS2 Ngập nước thường xuyên Phần kết cấu ngoài biển 

XS3 Thủy triều, các vùng có sóng 

hoặc bụi nước 

Phần kết cấu ngoài biển 

Tác động đóng và tan băng 

XF1 Bão hòa nước trung bình, 

không có tác nhân đóng băng 

trở lại 

Bề mặt bê tông thẳng đứng tiếp xúc với mưa và 

băng giá 
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XF2 Bão hòa nước trung bình, có 

tác nhân đóng băng trở lại 

Bề mặt bê tông thẳng đứng củ kết cấu đường tiếp 

xúc với các tác nhân gây băng giá vsf tuyết trong 

không khí 

XF3 Bão hòa nước cao, không có 

tác nhân đóng băng trở lại 

Bề mặt bê tông nằm ngang tiếp xúc với mưa và 

băng giá 

XF4 Bão hòa nước cao, có tác 

nhân đóng băng trở lại 

Bản mặt cầu, đường tiếp xúc với các tác nhân 

đóng băng trở lại 

Bề mặt bê tông tiếp xúc trực tiếp với hơi có chứa 

các tác nhânđóng băng và băng giá 

Vùng có sóng của kết cấu ngoài biển tiếp xúc với 

băng giá 

Tác động hóa học 

XA1 Môi trường hóa học có tính 

xâm thực yếu, theo EN 206-1, 

bảng 2 

Đất tự nhiên và nước ngầm 

XA2 Môi trường hóa học có tính 

xâm thực trung bình, theo EN 

206-1, bảng 2 

Đất tự nhiên và nước ngầm 

XA3 Môi trường hóa học có tính 

xâm thực cao, theo EN 206-1, 

bảng 2 

Đất tự nhiên và nước ngầm 

Để đảm bảo độ bền lâu của kết cấu bê tông, tiêu chuẩn EN 1992 quy định cấp độ bền và độ 

dày lớp bê tông bảo vệ cốt thép như trong Bảng 2-7. 

Bảng 2-7 Cấp độ bền tối thiểu của bê tông và độ dày bê tông bảo vệ theo độ bền 

lâu đối với bê tông năng thông thường 

Loại môi 

trường 

Cấp độ bền 

tối thiểu của 

bê tông 

Chiều dày bê tông bảo vệ cốt thép tối thiểu, cmin,dur (mm) 

Tuổi thọ thiết kế 50 năm Tuổi thọ thiết kế 100 năm 

Cốt thép 

thường 

Cốt thép 

căng 

Cốt thép 

thường 

Cốt thép 

căng 

X0 C12/15 10 10 20 20 

XC1 C20/25 15 25 25 35 

XC2 C25/30 25 35 35 45 

XC3 C30/37 25 35 35 45 
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XC4 C30/37 30 40 40 50 

XD1 C30/37 35 45 45 55 

XD2 C30/37 40 50 50 60 

XD3 C35/45 45 55 55 65 

XS1 C30/37 35 45 45 55 

XS2 C35/45 40 50 50 60 

XS3 C35/45 45 55 55 65 
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Chương 3.  VẬT LIỆU BÊ TÔNG VÀ CỐT THÉP  

3.1. Bê tông 

Bê tông dùng làm kết cấu bê tông ứng suất trước thường có cường độ đặc trưng nằm trong 

khoảng từ 45 - 60 MPa hoặc cao hơn. Hiện nay, các cấu kiện bê tông ứng suất trước đúc sẵn 

được sản xuất từ xi măng hoạt tính có cường độ chịu nén lớn hơn 150 MPa cũng đã được sử 

dụng. 

Theo tiêu chuẩn Châu Âu, cấp độ bền bê tông được lấy theo cường độ chịu nén đặc trưng của 

mẫu hình trụ có đường kính 150 mm và chiều dài 300 mm, fck, và cường độ nén đặc trưng của 

mẫu lập phương kích thước 150mm, fck,cube  theo tiêu chuẩn EN 206-1. 

3.1.1. Cường độ chịu nén 

Bảng 3-1 giới thiệu các đặc trưng cơ học chính của bê tông có cấp độ bền từ C12/15 đến 

C90/105. Trong EN 1992, cường độ chịu nén của bê tông lấy bằng cường độ tiêu chuẩn mẫu 

hình trụ fck. Giá trị trung bình cường độ chịu nén của bê tông ở tuổi 28 ngày được ký hiệu là 

fcm. 

Khi bê tông được bảo dưỡng theo EN 12390 : 2 và khi nhiệt độ trung bình bằng 20°C, cường 

độ chịu nén trung bình của bê tông fcm(t) tại thời điểm t (ngày) có thể được tính theo cường 

độ trung bình của mẫu bê tông 28 ngày tuổi như sau: 

 ( ) ( )cm cc cmf t t f   (3.1) 

Trong đó βcc(t) là hệ số phụ thuộc tuổi của bê tông xác định như sau: 

 

0,5
28

( ) exp 1cc t s
t


    

    
     

  (3.2) 

Trong đó  

s = 0,2 đối với xi măng cấp độ bền 42,5R, 52,5N và 52,5R (cấp R); 

s = 0,25 đối với xi măng cấp bền 32,5R và 42,5N (lớp N); 

s = 0,38 đối với xi măng cấp bền 32,5N (cấp S). 

Bảng 3-1 Cường độ và biến dạng đặc trưng của bê tông 

Ký hiệu C12/15 C16/20 C20/25 C25/30 C30/37 C35/45 C40/50 C45/55 C50/60 C55/67 C60/75 C70/85 C80/95 C90/105 

fck (MPa) 12 16 20 25 30 35 40 45 50 55 60 70 80 90 

fck,cube (MPa) 15 20 25 30 37 45 50 55 60 67 75 85 95 105 

fcm (MPa) 20 24 28 33 38 43 48 53 58 63 68 78 88 98 

fctm (MPa) 1.6 1.9 2.2 2.6 2.9 3.2 3.5 3.8 4.1 4.2 4.4 4.6 4.8 5.0 

fctk,0.05 (MPa) 1.1 1.3 1.5 1.8 2.0 2.2 2.5 2.7 2.9 3.0 3.1 3.2 3.4 3.5 

fctk,0.95 (MPa) 2 2.5 2.9 3.3 3.8 4.2 4.6 2.9 5.3 5.5 5.7 6.0 6.3 6.6 

Ecm (MPa) 27 29 30 31 33 34 35 3 37 38 39 41 42 44 
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εc1 (×10-3) 1.8 1.9 2.0 2.1 2.2 2.25 2.3 2.4 2.45 2.5 2.6 2.7 2.8 2.8 

εcu1 (×10-3)     3.5     3.2 3.0 2.8 2.8 2.8 

εc2 (×10-3)     2.0     2.2 2.3 2.4 2.5 2.6 

εcu2 (×10-3)     3.5     3.1 2.9 2.7 2.6 2.6 

n     2.0     1.75 1.6 1.45 1.4 1.4 

εc3 (×10-3)     1.75     1.8 1.9 2.0 2.2 2.3 

εc3 (×10-3)     3.5     3.1 2.9 2.7 2.6 2.6 

Trong một số tình huống, khi cần phải xác định cường độ chịu nén của bê tông fck(t) tại thời 

điểm t ngày, EN 1992 đề xuất công thức tính cường độ như sau: 

 ( ) ( ) 8 (MPa)ck cmf t f t   với 3 < t < 28 ngày (3.3) 

 ( )ck ckf t f  với t ≥ 28 ngày (3.4) 

Trong trường hợp t ≤ 3 ngày, giá trị chính xác hơn của fck(t) được xác định dựa trên các thí 

nghiệm riêng. 

3.1.2. Cường độ chịu kéo 

Cường độ chịu kéo dọc trục fct là giá trị ứng suất lớn nhất mà bê tông có thể chịu được khi 

chịu kéo một trục. Thí nghiệm kéo một trục trực tiếp rất khó thực hiện, cường độ chịu kéo 

gián tiếp fct,sp thường được xác định bằng thí nghiệm tách mẫu thử hình trụ theo quy định 

trong EN 12390 : 6. Giá trị gần đúng fct được quy định như sau: 

 ,0,9ct ct spf f   (3.5) 

Cường độ chịu kéo trung bình fctm với mỗi cấp độ bền được cho trong Bảng 3-1 và được lấy 

theo giá trị trung bình cường độ chịu nén theo công thức sau:  

  
2/3

0,3  (MPa)ctm ckf f      khi 50 MPackf    (3.6) 

  2,12 ln 1 0,1  (MPa)ctm cmf f    khi 50 MPackf   (3.7) 

Giá trị trung bình cường độ chịu kéo tại thời diểm t bất kỳ có thể được lấy như sau: 

  ( ) ( )ctm cc ctmf t t f


   (3.8) 

trong đó, βcc(t) được tính từ Biểu thức (3.2), α = 1 trong trường hợp t < 28 ngày và α = 0,667 

khi t  28 ngày. 

Giá trị cận trên và cận dưới của cường độ chịu kéo được cho trong Bảng 3-1 lần lượt bằng: 

 ,0,95 1,3ctk ctmf f  và ,0,05 0,7ctk ctmf f   (3.9) 

Cường độ chịu kéo trung bình khi uốn fctm,fl phụ thuộc vào cường độ chịu kéo một trục fctm 

(cho trong Bảng 3-1) và chiều cao h của mặt cắt ngang tiết diện tính bằng đơn vị milimet 

(mm) có thể được tính như sau: 

   , max 1,6 /1000 ;ctm fl ctm ctmf h f f    (3.10) 
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3.1.3. Cường độ chịu kéo và chịu nén tính toán 

Cường độ chịu kéo và chịu nén tính toán của bê tông tại trạng thái giới hạn về cường độ được 

đưa ra trong EN 1992-1-1 như sau: 

 cc ck

cd

C

f
f




   (3.11) 

 
,0,05ct ctk

ctd

C

f
f




   (3.12) 

Trong đó  

γc là hệ số an toàn riêng của bê tông (xem Bảng 2.1). 

αcc và αct là các hệ số kể đến các ảnh hưởng không mong muốn có thể bắt nguồn từ các 

ảnh hưởng dài hạn hoặc cách đặt tải và biến thiên từ 0,8 đến 1,0. Trong phần lớn các trường 

hợp, αcc và αct được lấy bằng 1,0. 

3.1.4. Đường cong ứng suất nén – biến dạng của bê tông trong phân tích phi tuyến kết 

cấu 

Trong tính toán phân tích phi tuyến kết cấu, quan hệ ứng suất nén σc – biến dạng εc lý tưởng 

hóa của bê tông được minh họa như trên Hình  3-1 và được thể hiện qua biểu thức: 

 
 

2

1 2

c

cm

k

f k

  






 
  (3.13) 

Trong đó  

η = εc/εc1;  

εc là biến dạng tương ứng với ứng suất σc;  

εc1 là biến dạng ứng với đỉnh ứng suất fcm (trong Bảng 3-1 và Hình  3-1) và;  

k = 1,05Ecm/Ecp;  

Ecm là mô đun đàn hồi cát tuyến tại điểm có ứng suất lớn nhất, Ecp = fcm/εc1. 
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Hình  3-1 Quan hệ ứng suất – biến dạng bê tông chịu nén đúng tâm 

Biểu thức (3.13) đúng trong khoảng 10 c cu   , trong đó εcu1 là biến dạng danh định tới hạn 

được cho trong Bảng 3-1. 

3.1.5. Mô đun đàn hồi 

Mô đun đàn hồi bê tông là giá trị mô đun đàn hồi cát tuyến Ecm giữa σc = 0 và σc = 0,4fcm đối 

với bê tông được chất tải ở 28 ngày (Hình  3-1). Bảng 3-1 cung cấp giá trị mô đun đàn hồi cát 

tuyến bê tông sử dụng cốt liệu đá thạch anh với các cấp độ bền khác nhau. Giá trị này sẽ được 

lấy giảm tương ứng từ 10% đến 30% đối với bê tông sử dụng đá vôi và cốt liệu cát đá, tăng 

lên đến 20% đối với bê tông sử dụng cốt liệu ba-dan.  

Theo EN 1992-1-1 giá trị mô đun đàn hồi theo thời gian được xác định như sau : 

 0.3( ) [ ( ) / ]cm cm cm cmE t f t f E   (3.14) 

Trong đó Ecm(t) là mô đun đàn hồi khi bê tông đạt t ngày tuổi, fcm(t) là cường độ chịu nén của 

bê tông tại thời điểm t ngày tuổi và Ecm và fcm là các giá trị tương ứng tại 28 ngày tuổi. 

EN 1992-1-1 cũng quy định hệ số Poisson được lấy bằng 0,2 đối với bê tông không bị nứt và 

bằng 0 với bê tông bị nứt. 

3.1.6. Hệ số từ biến 

Hệ số từ biến 0( , )t t  tại thời điểm t lấy bằng tỷ lệ của biến dạng từ biến tại thời điểm t với biến 

dạng đàn hồi ban đầu. Cách chính xác nhất để xác định hệ số từ biến cuối cùng là bằng thực 

nghiệm hoặc bằng cách sử dụng các kết quả thu được từ các thí nghiệm trên vật liệu tương 

đương. Tuy nhiên các thí nghiệm để xác định hệ số từ biến không đơn giản, EN 1992-1-1 giới 
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thiệu một phương pháp tương đối đơn giản xác định hệ số từ biến có thể sử dụng trong thiết 

kế kết cấu như sau. 

 

Hình  3-2 Xác định hệ số từ biến cuối cùng trong điều kiện môi trường thông  
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Khi xác định hệ số từ biến theo EN 1992-1-1, mô đun tiếp tuyến Ec có thể được lấy bằng 

1,05Ecm. Trong trường hợp tính toán không đòi hỏi độ chính xác cao và bê tông không chịu 

ứng suất nén vượt quá 0,45fck(t0) tại thời điểm chất tải đầu tiên t0, hệ số từ biến cuối cùng 

φ(∞,t0) có thể được xác định theo (3.16) với điều kiện nhiệt độ môi trường trong khoảng từ -

40 đến +40 độ C, và với độ ẩm tương đối trung bình từ RH = 40% đến RH = 100%. Đại lượng 

ђ0 là kích thước danh nghĩa (notional size) hay chiều dày lý thuyết lấy bằng 2Ac/u, trong đó 

Ac là diện tích tiết diện ngang và u là phần chu vi tiết diện ngang tiếp xúc với môi trường bên 

ngoài. Đại lượng S, N, R là cấp độ bền xi măng. 

Biến dạng từ biến cuối cùng tại thời điểm t = ∞ do ứng suất không đổi σc0 vào thời điểm tuổi 

bê tông bằng t0 như sau : 

 0 0 0( , ) ( , )( / )cc c cmt t E       (3.15) 

Nếu ứng suất nén vượt quá giá trị 0,45fck(t0), như trong trường hợp cấu kiện bê tông đúc sẵn 

còn non tuổi, EN 1992-1-1 quy định rằng từ biến phi tuyến cần được xem xét sử dụng hệ số 

từ biến danh nghĩa (notional) φk(∞,t0) như sau : 

 0 0( , ) ( , )exp[1.5( 0.450)]k t t k       (3.16) 

Trong đó φk(∞,t0) là hệ số từ biến tuyến tính cuối cùng, kσ là tỷ số ứng suất – cường độ 

σc0/fcm(t0) ; và fcm(t0) là cường độ chịu nén trung bình của bê tông tại thời điểm chất tải. 

Cần lưu ý rằng giá trị từ biến đo được rất khác nhau từ các mẫu thử giống nhau trong các điều 

kiện giống nhau cả về tải trọng và môi trường. Do đó hệ số từ biến bê tông xác định từ Error! 

Reference source not found. có thể coi là có sai số trong phạm vi ± 20%. 

3.1.7. Biến dạng co ngót 

Mô hình xác định biến dạng từ biến được giới thiệu trong EN 1992-1-1 chia tổng từ biến co 

ngót thành hai thành phần co ngót nội sinh εca và co ngót đông cứng εcd như sau : 

 cs ca cd      (3.17) 

Co ngót nội sinh được giả thiết phát triển tương đối nhanh trong những ngày đầu ngay sau 

khi đổ bê tông, giá trị co ngót nội sinh cuối cùng εca(∞) được giả thiết là hàm tuyến tính của 

cường độ bê tông. Co ngót nội sinh tại thời điểm t bất kỳ (tính bằng ngày) sau khi đổ bê tông 

được xác định như sau : 

 
0.50.2( ) ( )(1.0 )t

ca cat e       (3.18) 

Trong đó 

 6( ) 2.5( 10) 10ca ckf       ( ckf  tính bằng MPa) (3.19) 
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Co ngót do đông cứng phát triển chậm hơn co ngót nội sinh và tăng theo cường độ bê tông. 

Giá trị co ngót do đông cứng cuối cùng εcd,∞ bằng khεcd,0. Giá trị trung bình của biến dạng do 

co ngót đông cứng không bị kiềm chế εcd,0 được lấy theo Bảng 3-2. 

Nếu sự đông cứng bê tông bắt đầu tại ts ngày tuổi, biến dạng co ngót tại t ngày tuổi được xác 

định như sau : 

 ,0( ) ( , )cd ds s h cdt t t k     (3.20) 

Trong đó βds là hàm số mô tải sự phát triển của co ngót do đông cứng bê tông theo thời gian 

và được xác định theo Công thức (3.21) và kh là hệ số phụ thuộc vào kích thước danh nghĩa 

ho lấy theo : 

 
3

0

( )
( , )

( ) 0.04

s
ds s

s

t t
t t

t t h





 
  (3.21) 

Bảng 3-2 Biến dạng co ngót do đông cứng bê tông không bị kiềm chế εcd,0 sử dụng 

xi măng cấp N 

fck/fck,cube 

(MPa) 

Độ ẩm tương đối (%) 

20 40 60 80 90 100 

20/25 620 580 490 300 170 0 

40/50 480 460 380 240 130 0 

60/75 380 360 300 290 100 0 

80/95 300 280 240 150 80 0 

90/105 270 250 210 130 70 0 

Bảng 3-3 Giá trị kh 

h0 (mm) 100 200 300 ≥ 500 

kh 1.0 0.85 0.75 0.7 

3.1.8. Giãn nở nhiệt  

Hệ số giãn nở nhiệt độ của bê tông phụ thuộc vào hệ số giãn nở nhiệt của cốt liệu thô và vào 

tỷ lệ hỗn hợp bê tông. Với phần lớn các loại cốt liệu thô, hệ số này nằm trong khoảng từ 5×10–

6/°C đến 13×10–6/°C. Trong thực hành thiết kế, nếu không có số liệu chính xác từ thực nghiệm, 

có thể lấy hệ số giãn nở nhiệt cho bê tông bằng 10×10-6 /°C ± 20%. 

3.2. Cốt thép 

Cốt thép thông thường, không UST được sản xuất ở dạng thanh, thép cuộn (de-coiled rods), 

sợi thép kéo ngội (cold-drawn wires) hoặc lưới thép hàn và được sử dụng trong các kết cấu 

bê tông UST cũng như trong kết cấu bê tông cốt thép thông thường. 

Các loại và kích cỡ của cốt thép không căng khác nhau giữa các quốc gia. Hầu hết cốt thép 

sử dụng trong các kết cấu UST là thép có gờ hoặc thép sợi, tuy nhiên đôi khi người ta cũng 

sử dụng thép thanh tròn trơn hoặc thép sợi.  
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Hình  3-3 Quan hệ ứng suất biến dạng cốt thép không căng 

Trong tính toán thiết kế, cốt thép không căng thường được coi là vật liệu đàn dẻo (Hình  3-3). 

Trước khi bị chảy dẻo, cốt thép làm việc trong miền đàn hồi, với ứng suất tỷ lệ với biến dạng 

εs, tức là σs = Esεs, trong đó Es là mô đun đàn hồi của thép. Sau khi bị chảy dẻo, đường cong 

biến dạng – ứng suất thường được coi là nằm ngang (hoàn toàn dẻo) và ứng suất trong cốt 

thép σs = fyd (= fyk / γS) tương ứng với biến dạng vượt quá biến dạng chảy dẻo εyd = fyd / Es. 

Ứng suất chảy dẻo của cốt thép không căng fyd được coi là cường độ tính toán của vật liệu và 

sự tăng cứng trong cốt thép thường được bỏ qua. Quan hệ ứng suất biến dạng của cốt thép khi 

chịu kéo và chịu nén được coi là như nhau. 

3.2.1. Cường độ và độ dẻo 

EN 10080 quy định các yêu cầu chung về tính chất của cốt thép gia cường sử dụng trong kết 

cấu BTCT được thiết kế theo EN 1992-1-1. Để đảm bảo cường độ và độ dẻo, cốt thép phải 

có các đặc trưng sau: 

Về cường độ: cường độ chảy dẻo đặc trưng, fyk hoặc f0.2k; cường độ chịu kéo đặc trưng 

ftk 

Về độ dẻo: tỷ lệ cường độ chịu kéo và ứng suất dẻo, ftk/fyk; biến dạng tương ứng khi 

ứng suất đạt giá trị cực đại, εuk 

EN 1992-1-1 phân loại một số cấp độ dẻo: Cấp A (ít dẻo); Cấp B (dẻo vừa) và cấp C (độ dẻo 

cao). Các yêu cầu về cường độ và độ dẻo của mỗi cấp được quy định trong Bảng 4.5. 

Không được sử dụng thép cấp dẻo A nếu cốt thép phải chịu biến dạng dẻo lớn trong điều kiện 

giới hạn về cường độ (tức là biến dạng lớn hơn 0,025). Khi đó cũng không được sử dụng 

phương pháp thiết kế dẻo hoặc các phương pháp phân phối mô men khi tính toán. 
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Bảng 3-4 Cường độ chảy dẻo và cấp dẻo của cốt thép 

Loại sản phẩm Thép thanh và thép 

cuộn 

Lưới thép hàn Xác suất 

không đảm 

bảo cường độ 

Cấp dẻo A B C A B C  

Cường độ chảy dẻo 

đặc trưng, fyk hoặc 

f0.2k (MPa) 

400 - 600 ≤5.0 

Giá trị tối thiểu của k 

= (fc/fy)k 
≥1.05 ≥1.08 

≥1.15 

<1.35 
≥1.05 ≥1.08 

≥1.15 

<1.35 
≤10.0 

Biến dạng đặc 

trwung khi ứng suất 

cực đại, εuk (%) 

≥2.5 ≥5.0 ≥7.5 ≥2.5 ≥5.0 ≥7.5 ≤10.0 

3.2.2. Mô đun đàn hồi 

Mô-đun đàn hồi của cốt thép Es là độ dốc của phần đàn hồi ban đầu của đường quan hệ ứng 

suất – biến dạng, khi ứng suất nhỏ hơn fyk, và trong trường hợp không có dữ liệu thí nghiệm, 

có thể lấy mô đun đàn hồi tính toán của cốt thép 200×103 MPa, không phân biệt loại và độ 

dẻo của thép. Ngoài ra, Es cũng có thể được xác định từ các thí nghiệm tiêu chuẩn. Mô đun 

đàn hồi chịu kéo được lấy bằng mô đun đàn hồi chịu nén. 

3.2.3. Đường cong ứng suất biến dạng: Các giả thiết thiết kế 

Hình  3-4 minh họa đường cong ứng suất – biến dạng thực của một thanh cốt thép cán nóng 

điển hình. Khi phân tích phi tuyến hoặc bằng các phương pháp chính xác khác, người ta sử 

dụng các đường cong ứng suất biến dạng thực xác định từ thí nghiệm thay cho các giá trị đặc 

trưng. 

 

Hình  3-4 Đường quan hệ ứng suất biến dạng của thép thanh cán nóng: (a) Đường 

cong thực; (b) Đường cong lý tưởng hóa 

Trong thiết kế, EN 1992-1-1 cho phép sử dụng quan hệ song tuyến lý tưởng hóa trong Hình  

3-4b với biến dạng tới hạn được đề nghị bằng εud = 0,9 εuk và ứng suất tối đa là kfyk/γs. Ngoài 
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ra, người thiết kế có thể sử dụng quan hệ đàn dẻo với fyd = fyk/γs mà không cần kiểm tra giới 

hạn biến dạng. 

Bảng 3-5 giới thiệu các đặc trưng của hai loại thép thường sử dụng ở Châu Âu trong trường 

hợp thiết kế thông thường (các tổ hợp cơ bản). Bảng 3-6 giới thiệu các kích thước cốt thép 

thường dùng ở Châu Âu. 

Bảng 3-5 Các đặc trưng cốt thép 

Loại thép Cấp dẻo 
fck 

(MPa) 

Fcd 

(MPa) 

fyk 

(MPa) 

fyd 

(MPa) 

εuk 

(MPa) 

Es 

(GPa) 

B500A A 525 457 500 435 2.5a 200 

B500B B 540 470 500 435 5.0 200 
a εuk = 2.0% với thép thanh có đường kính 5.0 và 5.5 mm 

Bảng 3-6 Các loại đường kính thép thường sử dụng ở Châu Âu 

Số hiệu thép 
Khối lượng riêng 

(kg/m) 

Đường kính 

(mm) 

Diện tích tiết diện 

(mm2) 

6.0 0.222 6 28.3 

8.0 0.395 8 50.3 

10.0 0.617 10 78.5 

12.0 0.888 12 113 

14.0 1.21 14 154 

16.0 1.58 16 201 

20.0 2.47 20 314 

25.0 3.85 25 491 

28.0 4.83 28 616 

32.0 6.31 32 804 

40.0 9.86 40 1257 

50.0 15.4 50 1963 

3.2.4. Hệ số dãn nở nhiệt và trọng lượng riêng 

Khi không có các dữ liệu thí nghiệm, người thiết kế có thể lấy hệ số dãn nở nhiệt của cốt thép 

bằng 10×10−6/°C, và trọng lượng riêng của thép bằng 7850 kg/m3. 
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3.3. Cốt thép căng 

Cốt thép cường độ cao sử dụng làm cốt thép căng cho kết cấu bê tông ứng suất trước có 3 

dạng cơ bản là sợi, thanh hay dạng xoắn (tao thép xoắn). Cốt thép căng có cường độ chịu kéo 

cao hơn do có thành phần cácbon trong thép lớn hơn so với thép cán nóng. Thông thường các 

thỏi thép được cán nóng thành thanh sau đó kéo nguội qua một loại khuôn để giảm đường 

kính và tăng cường độ chịu kéo. Sau khi kéo nguội qua các khuôn để nâng cường độ chiu kéo, 

sợi thép được tôi hay hoá già hay làm mất ứng suất dư bằng cách xử lý sợi thép tại nhiệt độ 

1500C – 4200C. Bảng 3-7 giới thiệu một số loại thép căng phổ biến trên thị trường. 

Bảng 3-7 Một số loại cốt thép căng phổ biến trên thị trường 

Loại Loại thép 
fpk 

(MPa) 

fpo.lk 

(MPa) 

fpd = fpo.lk / γs 

(MPa) 

Es 

(GPa) 

εuk 

(%) 

Sợi 

Y1860C 1860 1600 1391 205 3.5 

Y1770C 1770 1520 1322 205 3.5 

Y1670C 1670 1440 1252 205 3.5 

Y1570C 1570 1300 1130 205 3.5 

Cáp 

Y2060S 2060 1770 1540 195 3.5 

Y1960S 1960 1680 1461 195 3.5 

Y1860S 1860 1600 1391 195 3.5 

Y1760S 1760 1520 1322 195 3.5 

Thanh 

Y1030 1030 830 722 205 4.0 

Y1100 1100 900 783 205 4.0 

Y1230 1230 1080 939 205 4.0 

 

Đường 

kính 

danh 

nghĩa 

Loại 

thép 

Khối lượng 

theo độ  dài  

(g/m) 

Diện tích 

tiết diện 

(mm2) 

Sức bền kéo 

đặc trưng 

(kN) 

Sức bền 

kéo tối 

đa 

(kN) 

Sức bền tương 

ứng biến dạng 

dư 0.1%  

(kN) 

Sợi 

4 Y1860C 98.4 12.6 23.4 26.9 20.8 

5 Y1860C 153.1 19.6 36.5 42.0 32.5 

6 Y1770C 221.0 28.3 50.1 57.6 44.5 

7 Y1770C 300.7 38.5 68.1 78.3 59.9 

8 Y1670C 392.8 50.3 83.9 96.5 73.9 

Cáp 7 sợi 

7 Y2060S 234.3 30.0 61.8 71.1 54.4 

8 Y1860S 296.8 38.0 70.7 81.3 60.8 

9.6 Y1960S 429.6 55.0 107.8 124.0 94.0 

12.5 Y1860S 726.3 93.0 173.0 199.0 149.0 

12.9 Y1860S 781.0 100.0 186.0 213.9 160.0 

15.2 Y1860S 1086.0 139.0 258.5 297.3 223.0 

15.2 Y1760S 1086.0 139.0 244.6 281.3 212.0 

Thanh 
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20 Y1030 2.57 314 323 371 261 

25 Y1030 4.17 491 506 582 408 

26.5 Y1030 4.49 552 569 654 458 

32 Y1030 6.65 804 828 952 667 

36 Y1030 8.44 1018 1049 1206 845 

40 Y1030 10.36 1257 1295 1489 1043 

50 Y1030 15.66 1963 2022 2325 1929 

Thép cường độ cao sử dụng trong kết cấu bê tông ứng suất trước tuân theo tiêu chuẩn quy 

định trong EN 10138, có độ bền kéo của cốt thép căng hiện nay thường từ 1000 đến 1900 

MPa. Độ giãn dài khi đứt thường nằm trong khoảng từ 3,5% đến 7%. Thép cường độ cao có 

độ dẻo thấp hơn đáng kể so với cốt thép không căng cán nóng thông thường. 

3.3.1. Cường độ và độ dẻo 

Hình  3-5 minh họa quan hệ ứng suất – biến dạng và các khái niệm về cường độ và độ dẻo 

của cốt thép căng theo EN 1992-1-1. Khi tính toán thiết kế, cường độ phá hoại đặc trưng của 

cốt thép căng fpk được lấy làm cường độ chịu kéo. Trong thực tế, cường độ chịu kéo đặc trưng 

fpk là cường độ chịu kéo mà ở đó có xác xuất phá hoại 95% các mẫu thí nghiệm. Biến dạng 

tương ứng với ứng suất fpk được gọi là độ dãn dài đơn vị εuk. 

 

Hình  3-5 Quan hệ ứng suất biến dạng cốt thép căng 

Ứng suất fp0.1k được lấy bằng ứng suất tương ứng với biến dạng dư 0,1% và được xác định 

bằng thí nghiệm. Trong trường hợp không có thí nghiệm, người thiết kế có thể sử dụng các 

giá trị cho trong Bảng 3-7. Cường độ tính toán fpd được lấy bằng fp0.1k/γs. 

Theo EN 1992-1-1, cốt thép căng được coi là có độ dẻo phù hợp nếu fpk/fp0.1k ≥ 1,1. 
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3.3.2. Mô đun đàn hồi 

Mô đun đàn hồi cốt thép căng được xác định bằng cách đo độ giãn dài của các mẫu thí nghiệm 

trong thí nghiệm kéo một trục. Các giá trị quy định của mô đun đàn hồi được đưa ra trong 

Bảng 3-7 và có thể thay đổi lên đến ± 10 GPa hoặc nhiều hơn khi một sợi cáp nhiều tao hoặc 

nhiều sợi được căng như một sợi cáp đơn. Sự thay đổi mô đun đàn hồi của cốt thép căng sẽ 

ảnh hưởng đến độ dãn dài tính toán trong quá trình căng, và cần được xem xét một cách thích 

hợp cả trong thiết kế và trong quá trình thi công. 

3.3.3. Đường cong ứng suất biến dạng 

Khi thiết kế tiết diện ngang cấu kiện BTUST, đường cong ứng suất – biến dạng của cốt thép 

căng được xấp xỉ bằng một trong hai đường song song tuyến tính trong Hình  3-6 dưới dạng 

đường liền nét. Nhánh nghiêng (Đường số 1) với biến dạng giới hạn εud = 0,9εuk, còn nhánh 

ngang (Đường số 2) không cần giới hạn biến dạng.  

 

Hình  3-6 Quan hệ ứng suất – biến dạng lý tưởng của cốt thép căng 

Quan hệ ứng suất – biến dạng thực tế được xác định thừ các thí nghiệm. Hình  3-7 minh họa 

quan hệ ứng suất – biến dạng của một số loại cốt thép căng điển hình. Khi tính toán sử dụng 

các phương pháp phi tuyến hoặc phương pháp đòi hỏi độ chính xác cao nên sử dụng quan hệ 

ứng suất – biến dạng thực tế. Ngoài ra, người thiết kế có thể sử dụng quan hệ gần đúng được 

hiệu chỉnh phù hợp để xấp xỉ hình dạng của đường cong thực tế trong thiết kế. 
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Hình  3-7  Quan hệ ứng suất - biến dạng của một số loại cốt thép căng 

Với mục đích thiết kế và thi công kết cấu BTUST, lực neo tối đa cho một cáp UST có kích 

thước cụ thể thường được nhà sản xuất cung cấp, độ dãn dàn của cốt thép căng trong quá trình 

căng nên được tính toán sử dụng quan hệ ứng suất – biến dạng thực tế. 

1.2.1. Chùng ứng suất trong cốt thép 

EN 1992-1-1 đưa ra ba cấp độ chùng ứng suất đối với cốt thép căng: 

Cấp 1: Cốt thép căng (thép sợi hoặc cáp) chùng thông thường;  

Cấp 2: Cốt thép căng ít chùng (độ chùng thấp); và  

Cấp 3: Thanh thép cán nóng đã qua xử lý.  

Mặc dù giới thiệu cả 3 cấp độ chùng, EN 10138 chỉ cung cấp các thông tin về cốt thép căng 

ít chùng. Tính toán thiết kế liên quan đến chùng cốt thép dựa trên giá trị ρ1000 là tổn hao do 

chùng ứng suất theo % (so với ứng suất ban đầu) tại thời điểm 1000 giờ sau khi căng với ứng 

suất ban đầu bằng 0,7fp trong điều kiện nhiệt độ trung bình bằng 20°C, với fp là cường độ chịu 

kéo của mẫu.. 

Các giá trị ρ1000 có thể được lấy theo chứng chỉ sản phẩm của nhà sản xuất hoặc giả thiết bằng 

bằng 8% cho Cấp 1; 2,5% cho Cấp 2 và 4% cho Cấp 3. 
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Tổn hao ứng suất trong cốt thép căng do chùng ứng suất Δσpr sử dụng trong thiết kế có thể 

được lấy từ một trong các biểu thức sau: 

Cấp 1: 6.7 0.75(1 ) 5

10005.39 ( ) 10
1000

pr

pi

t
e  


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Cấp 2:  9.1 0.75(1 ) 5
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Cấp 3:  8 0.75(1 ) 5
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trong đó σpi là ứng suất trong một sợi hoặc một cáp UST ngay sau khi neo (tức là trước khi 

truyền ứng suất cho cốt thép căng trước và sau khi truyền ứng suất cho cốt thép căng sau); t 

là thời gian sau khi căng (tính bằng giờ) và μ = σpi/fpk. 

Giá trị tổn hao do chùng ứng suất cuối cùng (dài hạn) được lấy tại t = 500 000 giờ như trong 

Bảng 3-8. 

Khi xuất hiện nhiệt độ cao trong quá trình bảo dưỡng (bằng hơi nước), chùng ứng suất trong 

thép tăng lên và xảy ra nhanh trong giai đoạn bảo dưỡng. Trong trường hợp này, cần cộng 

thêm thời gian tương đương teq (tính bằng giờ) vào thời gian sau khi căng t trong các Công 

thức (3.22) đến (3.24): 
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Trong đó T(∅ti) là nhiệt độ tính bằng ° C trong khoảng thời gian Δti và Tmax là nhiệt độ lớn nhất 

tính bằng ° C trong quá trình xử lý. 

Bảng 3-8 Tổn hao ứng suất dài hạn do chùng ứng suất (t = 500000 giờ) và hệ số 

từ biến cuối cùng của sợi cốt thép căng và cáp UST 

 Tỷ lệ ứng suất trong cáp σpi so với fpk 

µ = 0,6 µ = 0,7 µ = 0,8 

Cấp 1 Tổn hao do chùng US (%) 

Hệ số từ biến, φp(t, σpi) 

15.5 

0.155 

19.0 

0.190 

23.3 

0.233 

Cấp 2 Tổn hao do chùng US (%) 

Hệ số từ biến, φp(t, σpi) 

2.5 

0.025 

3.9 

0.039 

6.1 

0.061 

Cấp 3 Tổn hao do chùng US (%) 

Hệ số từ biến, φp(t, σpi) 

6.2 

0.062 

8.7 

0.087 

12.1 

0.121 

Từ biến trong cốt thép căng cũng có thể được xác định theo hệ số từ biến thay vì theo tổn hao 

do chùng ứng suất. Nếu hệ số từ biến của cốt thép căng φp(t, σpi) là tỷ lệ biến dạng từ biến 
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trong thép với biến dạng đàn hồi ban đầu ngay sau khi căng, thì các hệ số từ biến cuối cùng 

được đưa ra trong Bảng 3-8 và được tính gần đúng như sau (với Δσpr là tổn hao ứng suất và 

mang dấu âm): 

 ( , )
pr

p pi

pi

t


 



   (3.26) 

Từ biến của cốt thép căng phụ thuộc vào mức ứng suất. Trong một cấu kiện bê tông ứng suất 

trước, ứng suất trong cốt thép căng giảm dần theo thời gian do từ biến và co ngót trong bê 

tông. Sự giảm ứng suất dần dần này dẫn đến việc giảm độ từ biến trong cốt thép và do đó tổn 

hao do chùng ứng suất cũng giảm. Do vậy, khi xác định tổn hao do chùng ứng suất trong kết 

cấu bê tông ứng suất trước, giá trị tổn hao cuối cùng do chùng ứng suất thu được từ các biểu 

thức (3.22) đến (3.24) (hoặc Bảng 3-8) cần được nhân với hệ số λr do xét đến sự co ngắn theo 

thời gian của bê tông do từ biến và co ngót. Hệ số λr phụ thuộc vào đặc tính từ biến và co ngót 

của bê tông, vào ứng suất trước ban đầu và ứng suất trong bê tông. Tuy nhiên, vì tổn hao do 

chùng ứng suất trong các kết cấu bê tông ứng suất trước hiện đại (sử dụng cốt thép có độ 

chùng thấp) là tương đối nhỏ, nên thường lấy λr ≈ 0,8. 
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Chương 4.  TÍNH TOÁN DẦM BÊ TÔNG ỨNG 

SUẤT TRƯỚC THEO ĐIỀU KIỆN SỬ DỤNG 

4.1. KHÁI QUÁT CHUNG 

Khi thiết kế cấu kiện bê tông ứng suất trước theo điều kiện sử dụng cần xem xét theo hai giai 

đoạn. Giai đoạn đầu tiên được đặc trưng bởi thời điểm ngay sau khi ứng suất trước được 

truyền sang bê tông, tức là khi cấu kiện phải chịu ứng suất trước lớn nhất và tải trọng bên 

ngoài thường ở mức nhỏ nhất. Tại thời điểm này, các tổn hao tức thời đã xảy ra, chưa xuất 

hiện các tổn hao theo thời gian. Lực ứng suất trước ngay sau khi truyền ứng suất được ký hiệu 

là  Pm0 và được gọi là louwcj ứng suất trước ban đầu. Trong giai đoạn này, bê tông thường có 

cường độ tương đối thấp. Giai đoạn thứ hai là sau khi tổn hao theo thời gian đã xảy ra và kết 

cấu chịu toàn bộ tải trọng sử dụng, tức là tại thời điểm t khi lực ứng suất trước ở mức tối thiểu 

(do đã xuất hiện các tổn hao ứng suất trước) và tải trọng sử dụng bên ngoài ở mức tối đa (tải 

trọng thiết kế). Lực ứng suất trước ở giai đoạn này được ký hiệu là Pm,t và thường được gọi là 

lực ứng suất trước hiệu quả. 

4.2.  TÍNH TOÁN THEO ỨNG SUẤT CHO PHÉP 

4.2.1. Ứng suất cho phép trong bê tông và trong cốt thép căng 

4.2.2. Ứng suất cho phép trong bê tông  

Tại thời điểm truyền ứng suất trước (t = t0), bê tông cần có cường độ không thấp hơn 50% 

cường độ thiết kế. Ngay sau khi truyền ứng suất trước, ứng suất nén trong bê tông không được 

vượt quá trị giới hạn bằng fcc,0 = 0,6fck(t0) và trong trường hợp này nếu ứng suất nén trong bê 

tông lớn hơn 0,45fck(t0) thì từ biến của bê tông phải được xem xét theo luật phi tuyến.  

Trong giai đoạn sử dụng, ứng suất nén trong bê tông dưới tác dụng của toàn bộ tải trọng không 

được vượt giá trị fcc,t = 0,6fck(t), còn ứng suất nén dưới tác dụng của các tải trọng tựa thường 

xuyên hoặc dài hạn không được vượt giá trị fcc,qp = 0,45fck(t). Trong tính toán thông thường 

giá trị fck(t) của bê tông trong giai đoạn sử dụng được lấy bằng fck. 

Tại thời điểm ngay sau khi truyền ứng suất trước cho bê tông, cần đảm bảo rằng kết cấu không 

bị nứt tại các vị trí không bố trí cốt thép không căng, theo đó ứng suất kéo trong bê tông không 

được vượt quá giá trị trung bình cường độ chịu kéo của bê tông fct,0 = fctm(t0).  

Trong giai đoạn sử dụng, đối với kết cấu có yêu cầu không xuất hiện nứt thì ứng suất kéo 

trong bê tông không vượt quá giá trị trung bình cường độ chịu kéo của bê tông fct,t = fctm(t) 

(thông thường fctm(t) được lấy bằng fctm). Đối với trường hợp không có yêu cầu loại trừ vết 

nứt khi kết cấu chịu tải sử dụng thì không cần đặt giới hạn cho ứng suất kéo trong bê tông.  
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4.2.3. Ứng suất cho phép trong cốt thép căng 

Lực ứng suất trước trung bình tại bất kỳ thời điểm t nào ở khoảng cách x từ đầu làm việc của 

cốt thép căng được quy định là Pm,t(x) và bằng với lực tối đa Pj đặt tại đầu cốt thép căng trong 

quá trình căng trừ đi tổn hao tức thời và theo thời gian. Lực tối đa Pj phải thỏa mãn: 

 
max .maxj p pP P A    (4.1) 

trong đó: Ap là diện tích mặt cắt cốt thép căng và σp.max là giá trị nhỏ hơn trong các giá trị 80% 

cường độ chịu kéo đặc trưng (tức là 0,8fpk) và 90% ứng suất chảy đặc trưng (nghĩa là 0,9 

fp0,1k). Cho phép ứng suất căng vượt quá đến σp.max = 0,95fp0.1k nếu lực trong kích được đo 

chính xác đến 5% giá trị cuối cùng của lực ứng suất trước. Ứng suất căng lớn hơn chỉ được 

phép sử dụng để khắc phục các vấn đề không lường trước được trong quá trình thi công và 

không nên sử dụng trong giai đoạn thiết kế. 

Giá trị của lực ứng suất trước ban đầu tại vị trí x ngay sau khi căng cốt thép trong một cấu 

kiện hoặc ngay sau khi căng và neo trong một cấu kiện ứng suất trước (tức là tại t = t0) được 

ký hiệu là Pm0(x) (hoặc đơn giản là Pm0), bằng P0 trừ đi những tổn hao ứng suất tức thời. Theo 

EN 1992-1-1, Pm0(x) phải thỏa mãn: 

 
m 0 0.max( ) p pmP x A   (4.2) 

trong đó: 
0,pm max  là giá trị nhỏ hơn trong hai giá trị 0,75fpk hoặc 0,85fpo,1k. 

4.2.4. Tính toán tiết diện theo ứng suất cho phép 

Cấu kiện bê tông ứng suất trước có thể được thiết kế không bị nứt hay có thể bị nứt trong suốt 

vòng đời của nó. Đối với cấu kiện bê tông ứng suất trước được thiết kế không bị nứt, tại thời 

điểm ngay sau khi truyền ứng suất trước, ứng suất kéo trong bê tông ở thớ ngoài cùng không 

được vượt quá giới hạn ứng suất kéo fct,0, còn ứng suất nén – không vượt quá giá trị fcc,0.  

Trên Hình 4-1, mặt cắt ngang không nứt của dầm tại vị trí mô men lớn nhất, cùng với ứng 

suất bê tông khi truyền ứng suất trước gây ra bởi lực ứng suất trước ban đầu Pm0 (có độ lệch 

tâm e bên dưới trọng tâm của tiết diện bê tông) và mô men M0 do tải trọng khi truyền ứng sất 

trước -  thường là trọng lượng bản thân của dầm. Giả thiết rằng cấu kiện không bị nứt tại tiết 

diện xem xét và các vật liệu ứng xử đàn hồi tuyến tính. Các điều kiện về ứng suất để cấu kiện 

không bị nứt tại tiết diện trong trường hợp này như sau: 

 
0 00

,0 ,0

m top topm
top ct

P ey M yP
f

A I I
       (4.3) 

 0 0 0
btm,0 ,0

m m btm btm
cc

P P ey M y
f

A I I
       (4.4) 
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Hình 4-1 Ứng suất trong bê tông khi truyền ứng suất trước 

Hình 4-2 minh họa ứng suất trong bê tông trên tiết diện ngang không nứt do cả lực ứng suất 

trước hiệu quả Pm,t đặt lên bê tông sau khi đã tính đến các tổn hao ứng suất và mô men M do 

tải trọng sử dụng gây ra.  

Lực ứng suất trước hiệu quả tại tiết diện ngang được lấy bằng Pm,t = ηPm0, trong đó η phụ 

thuộc vào tổn hao ứng suất theo thời gian trong cốt thép căng và phần lực truyền từ bê tông 

vào cốt thép không căng bám dính để hạn chế sự phát triển của co ngót và từ biến trong bê 

tông theo thời gian. Với các tiết diện ngang không có cốt thép không căng, η có thể lấy bằng 

khoảng 0,8 nhưng có thể nhỏ hơn một ít trong trường hợp các tiết diện có cốt thép không 

căng. 

 

Hình 4-2 Ứng suất trong bê tông khi chịu tải trọng sử dụng 

Với một cấu kiện không nứt, ứng suất kéo và ứng suất nén trong bê tông tại thớ ngoài cùng 

phải nhỏ hơn các giới hạn của ứng suất tương ứng, tức là: 



38 

 

 
, ,

btm,t ,t

m t m t btm btm
ct

P P ey My
f

A I I
       (4.5) 

 
,,

top,t ,t

m t top topm t

cc

P ey MyP
f

A I I
       (4.6) 

 
,,

top, ,

m t top qp topm t

qp cc qp
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
       (4.7) 

Trong các công thức (4.3)-(4.7), P0 là lực căng cốt thép, ta có: 

 Pm0 = η1P0 ; Pm,t = η2P0 ; η = η2/η1 (4.8) 

trong đó: η1,η2 tương ứng là hệ số tổn hao tức thời (ngắn hạn) và tổn hao dài hạn. 

Biến đổi các công thức (4.3) - (4.7) và kết hợp với (4.8), ta nhận được các điều kiện để lựa 

chọn tiết diện dầm và các thông số về lực căng cốt thép: 

- Điều kiện để chọn tiết diện dầm: 

 1 2 0

1 , 2 ,0

btm
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f f

 
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 (4.9) 
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 
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 (4.11) 

- Điều kiện để chọn lực ứng suất trước: 
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- Điều kiện để chọn độ lệch tâm của lực ứng suất trước: 
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Nếu độ lệch tâm được lựa chọn theo (4.15) – (4.17) thì lực căng cốt thép cần thõa mãn điều 

kiện: 
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Nếu lực căng cốt thép được lựa chọn theo (4.12) – (4.14)  thì độ lệch tâm cần thỏa mãn điều 

kiện: 
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trong các công thức (4.3) – (4.27): 
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A  là diện tích của tiết diện ngang; 

I là mô men quán tính của tiết diện so với trọng tâm; 

Ztop =I/ytop  là mô đun của tiết diện ứng với thớ trên cùng; 

Zbtm =I/ybtm  là mô đun của tiết diện ứng với thớ dưới cùng; 

M  là mô men do tổ hợp các tải trọng thông thường; 

Mqp   là mô men do tổ hợp các tải trọng tựa thường xuyên hoặc dài hạn. 

Trong các công thức trên, fcc,0 , fcc,t và fcc,qp là giới hạn ứng suất nén và mang dấu âm, M0 là 

mô men do trọng lượng kết cấu gây ta tại thời điểm truyền ứng suất trước được xác định tại 

tiết diện cần kiểm tra theo ứng suất cho phép trong bê tông. Đối với dầm có cốt thép căng 

dạng thẳng với độ lệch tâm không đổi thì M0 được xác định tại đầu dầm và có giá trị bằng 

không. Độ lệch tâm của lực ứng suất trước phải thỏa mãn điều kiện về kích thước của tiết 

diện.  

Các điều kiện được sử dụng làm căn cứ để xác định quỹ đạo lực ứng suất trước, tức là quỹ 

đạo bó cốt thép căng cần thỏa mãn các điều kiện (4.23) – (4.27).  

Tiêu chuẩn EN 1992-1-1 giả định rằng, nứt do uốn được kiểm soát nếu ứng suất kéo lớn nhất 

trong bê tông trong một kết cấu chịu tải trọng sử dụng ngắn hạn và ứng suất trước không vượt 

quá cường độ chịu kéo hiệu dụng fct,eff(t) được lấy bằng một trong hai giá trị trung bình của 

cường độ chịu kéo của bê tông fctm(t) hoặc giá trị trung bình của cường độ chịu kéo uốn của 

bê tông fctm,fl(t) tại thời điểm xảy ra vết nứt đầu tiên. Tính toán cốt thép căng tối thiểu phải 

dựa trên cùng giá trị của fct,eff(t). Các đại lượng fct,0 và fct,t  trong các công thức (4.3) – (4.27) 

được thay thế tương ứng với fct,eff(t). 

Nếu cho phép kết cấu nứt khi chịu tải trọng sử dụng, không cần giới hạn ứng suất kéo fct,t và 

không cần thỏa mãn các công thức (4.5). Giới hạn ứng suất kéo và nén khi truyền ứng suất 

trước thường vẫn được áp dụng, tức là vẫn phải thỏa mãn các điều kiện (4.3), (4.4), (4.6) và 

(4.7) để đặt ra các mức giới hạn trên của ứng suất trước. 

Trong một số trường hợp, các cấu kiện bê tông ứng suất trước được thiết kế cho phép bị nứt 

khi chịu toàn bộ tải trọng sử dụng, nhưng không tồn tại ứng suất kéo trong bê tông dưới tải 

trọng dài hạn. Trong những trường hợp này, việc lựa chọn ứng suất trước vẫn có thể được 

thực hiện thuận tiện khi sử dụng công thức (4.5), nếu tổng mô men do tải trọng sử dụng M 

được thay thế bằng mô men do tải thường xuyên hoặc dài hạn Msus. 

Ví dụ 4.1 

Tính toán theo ứng suất cho phép dầm bê tông ứng suất trước dài 15m, có tiết diện chữ I đối 

xứng (Hình 4-3). Tải trọng tác dụng lên dầm gồm trọng lượng dầm và tải trọng tạm thời dài 

hạn Q = 33kN.  
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Hình 4-3 Tiết diện dầm bê tông ứng suất trước 

Các đặc trưng của tiết diện dầm: 

 
2 4 20.25*0.5 0.15*0.2 0,095 9,5 10A m mm       

 
3 3 9 4250 500 /12 150 200 /12 2,504 10I mm       

 
 

9 5 32,504 10 / 250 10,02 10top btmZ Z mm    
 

 Trọng lượng dầm: 

 0 24*0.095*15 34,20W kN 
  

Mô men tại tiết diện giữa nhịp do trọng lượng dầm: 

 0 34,2*15 / 8 64,12M kNm 
  

Mô men do tải trọng tạm thời: 

 
33*15 / 8 61,88iM kNm 

  

Mô men do tải trọng sử dụng: 

 0 64,12 61,88 126,00iM M M kNm    
 

Cường độ đặc trưng của cốt thép căng fp0.1k = 1570 MPa. Bê tông tại thời điểm truyền ứng 

suất trước C30, tại tuổi 28 ngày C40. Ứng suất căng cốt thép 0,9fp0.1k. 

Tổn hao tức thời giả thiết có giá trị 10%, tổn hao dài hạn 25%. Giá trị η = 0,75/0,90 = 0,833.  
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Ứng suất nén cho phép dưới tác dụng của tải trọng tựa thường xuyên 0,45 ckf , ứng suất kéo 

cho phép 2/30,3 ckf . 

- Tại thời điểm ngay sau khi truyền ứng suất trước: 

,0

2/3

,0

0,45.( 30) 13,50

0,3.30 2,90

cc

ct

f MPa

f MPa

   

  

 - Trong giai đoạn sử dụng: 

,

2/3

,

0,45.( 40) 18,00

0,3.40 3,51

cc qp

ct t

f MPa

f MPa

   

  
 

Tính toán tiết diện dầm theo các điều kiện: 
,minbtm btmZ Z

 

và 
,mintop topZ Z  

 

6
6 31 2 0

,min

1 , 2 ,0

0,9 126,00 10 0
8,54 10

0,9 3,51 0,75 13,50
btm

ct t cc

M M
Z mm

f f

 

 

   
   

    
 

 

6
6 31 2 0

,min

1 , 2 ,0

0,9 126,00 10 0
6,02 10

0,9 18 0,75 3,51
top

cc qp ct

M M
Z mm

f f

 

 

   
   
      

 

(Dầm có tiết diện không đổi và cốt thép căng dạng thẳng có độ lệch tâm không đổi nên M0 

được tính tại tiết diện gối M0 = 0).  

6 3 6 3

,min10,02 10 6,02 10top topZ mm Z mm    

 
5 3 5 3

,min10,02 10 8,54 10btm btmZ mm Z mm      

Tính toán lực căng cốt thép theo điều kiện
0,min 0 0,maxP P P  : 

   

 

4 6 6 6

3

0,max 6 6

9,5 10 18 10,02 10 0,833 13,5 10 126,00 10 0
10

0,75 10,02 10 10,02 10

        1055 kN

P 
            

    



 

 
 

4 6 6 6

0,min 6 6

9,5 10 3,51 10,02 10 0,833 2,9 10,02 10 126,00 10 0

0,75 10,02 10 10,02 10

       421 kN

P
         


    



 

Cốt thép căng đường kính 7mm: 

 2 33,14 7 / 4 0,9 1570 /10 54,4sP kN      

Số lượng cốt thép căng cần thỏa mãn điều kiện: 

0,min 0,max/ / 421/ 54,4 1055 / 54,4s sP P n P P n      
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7,8 19,4n   

Chọn số lượng cốt thép căng: n = 12 

7,8 12 19,4n    

Lực căng cốt thép: 

0 12 54,4 652,8P kN  
 

Tính toán độ lệch tâm theo lực căng cốt thép 0 652,8P kN : 

6 6
0 ,0

4 3

1 0

10,02 10 0 10,02 10 2,90
157

9,5 10 0,9 652,8 10

top top ctZ M Z f
e mm

A P

    
    

  
 

 66
0 ,0

4 3

1 0

0 10,02 10 13,5010,02 10
135

9,5 10 0,9 652,8 10

btm ccbtm
M Z fZ

e mm
A P

    
      

  
 

6 6 6
,

4 3

2 0

10,02 10 126,00 10 10,02 10 3,51
71

9,5 10 0,75 652,8 10

btm ct tbtm
M Z fZ

e mm
A P

     
      

  
 

 6 66
,

4 3

2 0

126,00 10 10,02 10 18,0010,02 10
6

9,5 10 0,75 652,8 10

top top cc qpZ M Z f
e mm

A P

     
     

  
 

Độ lệch tâm cần thỏa mãn yêu cầu:  

71 135mm e mm   

Cốt thép căng được bố trí như Hình 4.4. 

 Cao độ của trọng tâm các cốt thép căng: 

5 50 5 100 2 450
137,5

12
sy mm

    
   

Độ lêch tâm của lực ứng suất trước: 

250 137,5 112,5
2

s

h
e y mm      

71 112,5 135mm e mm mm    

Tính toán kiểm tra ứng suất trong bê tông tại thời điểm truyền ứng suất trước và trong giai 

đoạn sử dụng: 

3 3

,0 4 6

,0

0,9 652,8 10 0 0,9 652,8 10 112,5

9,5 10 10,02 10

      12,78 13,50

cc

ccf MPa


     

  
 

    
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3 3

, 4 6

,0

0,9 652,8 10 0 0,9 652,8 10 112,5

9,5 10 10,02 10

      0,41 2,90

ct t

ctMPa f MPa


     

  
 

    

 
3 6 3

, 4 6

,

0,75 652,8 10 126,00 10 0,75 652,8 10 112,5

9,5 10 10,02 10

      12,23 18,00

cc t

cc qpf MPa


       

  
 

    

3 6 3

, 4 6

,

0,75 652,8 10 126,00 10 0,75 652,8 10 112,5

9,5 10 10,02 10

      1,92 3,51

ct t

ct tf MPa


      

  
 

    

 

Ví dụ 4.2 

Dầm đơn giản tiết diện chữ nhật có nhịp 20m. Tải trọng tác dụng lên dầm, ngoài trọng lượng 

dầm có tải trọng phân bố 6 kN/m, trong đó tải trọng tựa thường xuyên bằng 3,6 kN/m và tải 

thông thường bằng 2,4 kN/m. 

Bê tông dầm cấp độ bền C40/50, tại thời điểm truyền ứng suất trước bê tông đạt cường độ 

C30/40. 

Yêu cầu tính toán dầm theo ứng suất cho phép. Công nghệ ứng suất trước căng sau có bám 

dính, tổn hao ứng suất trước tổng cộng là 25%, trong đó phần tổn hao ngắn hạn là 10%. 

Các ứng suất giới hạn trong bê tông: 

- Tại thời điểm truyền ứng suất trước: 

,0 ,00,6 0,6 30 18cc ckf f MPa        

,0 ,0 2,9ct ctmf f MPa     

- Trong giai đoạn sử dụng: 

, 0,6 0,6 40 24cc t ckf f MPa        

, 0,45 0,45 40 18cc qp ckf f MPa        

, ,0 3,5ct t ctmf f MPa     

Trọng lượng dầm (giả thiết): 

w 8 /kN m  

Tải trọng tác dụng lên dầm: 

8 6 14 /q kN m    
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8 3,6 11,6 /qpq kN m    

Mô men uốn tại giữa nhịp: 

2

0

20
8 400

8
M kNm   

220
14 700

8
M kNm   

220
11,6 580

8
qpM kNm   

Tính toán các điều kiện tiết diện dầm: 

 

 

6

6 41 2 0

1 , 2 ,0

0,9 700 0,75 400 10
19,82 10

0,9 2,9 0,75 18
btm

ct t cc

M M
Z mm

f f

 

 

   
   

    
 

 

 

6

6 41 2 0

1 ,t 2 ,0

0,9 700 0,75 400 10
13,88 10

0,9 24 0,75 2,9
top

cc ct

M M
Z mm

f f

 

 

   
   
       

 
 

6

1 2 0 6 4

1 , 2 ,0

0,9 580 0,75 400 10
12,08 10

0,9 18 0,75 2,9

qp

top

cc qp ct

M M
Z mm

f f

 

 

    
   
       

Chọn tiết diện dầm:  b = 400mm, h = 850mm, ta có: 

6 4 648,17 10 19,82 10top btmZ Z mm mm    

 
5 23,40 10A mm 

 
10 42,05 10I mm 

 

Tải trọng tác dụng lên dầm: 

w 8,2 /kN m

 
8,2 6 14,2 /q kN m    

8,2 3,6 11,8 /qpq kN m    

Mô men uốn tại giữa nhịp: 

2

0

20
8,2 410

8
M kNm   
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220
14 710

8
M kNm   

220
11,6 590

8
qpM kNm   

Khoảng cách từ mép dưới dầm đến trọng tâm bó cốt thép: a = 75mm. 

Lựa chọn độ lệch tâm của lực ứng suất trước: 

850
75 350

2
e mm  

 
Yêu cầu lực căng cốt thép: 

 
 

 

6

0 ,0 3

0 6 5

1

410 48,17 2,9 10
10 2934

/ 0,9 350 48,17 10 / 3,40 10

top ct

top

M Z f
P kN

e Z A


   

   
   

 

 

  
 

6

0 ,0 3

0 6 5
1

410 48,18 18 10-
10 2886

/ 0,9 350 48,17 10 / 3,40 10

btm cc

btm

M Z f
P kN

e Z A


   

   
   

 

 

 

6

, 3

0 6 5
2

- 710 48,17 3,5 10
10 1468

( / ) 0,75 350 48,17 10 / 3,4 10

btm ct t

btm

M Z f
P kN

e Z A

  
   

   
 

  
 

6

, 3

0 6 5
2

710 48,17 24 10
10 2855

( / ) 0,75 350 48,17 10 / 3,40 10

top cc t

top

M Z f
P kN

e Z A


   

    
   

 

  
 

6

, 3

0 6 5
2

590 48,17 18 10
10 1773

( / ) 0,75 350 48,17 10 / 3,40 10

qp top cc qp

top

M Z f
P kN

e Z A


   

    
   

 

Sử dụng loại cốt thép xoắn T15-Y1860S  có P0.1k = 223kN. 

2886 1468
14,4 7,3

0,9 223 0,9 223
n   

    

Chọn n = 9. 

Lực căng cốt thép: 

0 9 0,9 223 1806,3P kN   

 
Tính toán kiểm tra ứng suất trong bê tông tại thời điểm truyền ứng suất trước và trong giai 

đoạn sử dụng: 
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3 6 3

,0 5 6

,0

0,9 1806,3 10 410 10 0,9 1806,3 10 350

3,40 10 48,17 10

       8,08 18

cc

ccMPa f MPa


      

  
 

    

3 6 3

, 5 6

,

0,9 1806,3 10 410 10 0,9 1806,3 10 350

3,40 10 48,17 10

      1,48 2,9

cc t

cc tMPa f MPa


      

  
 

    

3 6 3

, 5 6

,

0,75 1806,3 10 710 10 0,75 1806,3 10 350

3,40 10 48,17 10

      8,88 24

cc t

cc tMPa f MPa


      

  
 

    

3 6 3

, 5 6

,

0,75 1806,3 10 590 10 0,75 1806,3 10 350

3,40 10 48,17 10

        6,39 18

cc qp

cc qpMPa f MPa


      

  
 

    

3 6 3

, 5 6

,

0,75 1806,3 10 710 10 0,75 1806,3 10 350

3,40 10 48,17 10

      0,91 3,5

cc t

ct tMPa f MPa


      

  
 

      

Xác định quỹ đạo cốt thép căng: 

Vùng giới hạn bố trí cốt thép căng được xác định theo các điều kiện    4.23 2.27 .  Kết quả 

tính toán được cho trong bảng dưới đây. 

( )x m  0,00 2,50 5,00 7,50 10,00 

0 ( )M kNm  0.00 179.38 307.50 384.38 410.00 

( )M kNm  0.00 310.63 532.50 665.63 710.00 

( )qpM kNm  0.00 258.13 442.50 553.13 590.00 

( ) (4.23)e mm   228 338 417 464 480 

( ) (4.24)e mm   392 502 581 628 644 

( ) (4.25)e mm   -266 -37 127 225 258 

( ) (4.26)e mm   -712 -482 -319 -220 -188 

( ) (4.27)e mm   -498 -308 -172 -90 -63 

max ( )e mm  228 338 417 464 480 

min ( )e mm  -266 -37 127 225 258 
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( )de mm  0 153 263 328 350 

Quỹ đạo bó cốt thép căng trong dầm được lựa chọn: 

24 0,350 (20 ) / 20de x x   
 

Độ lệch tâm của bó cốt thép căng được cho trong bảng trên. 

4.3. TÍNH TOÁN NỨT 

4.3.1. Quy định chung 

Theo EN 1992-1-1, nếu ứng suất kéo trong bê tông do các tải trọng sử dụng và ứng suất trước 

(sau khi đã kể đến ảnh hưởng của từ biến, co ngót và chùng ứng suất) không vượt quá cường 

độ chịu kéo hiệu quả của bê tông feff(t), thì tiết diện được xem là không bị nứt và không cần 

tính toán kiểm soát nứt. Khi đó, fct,eff (t) được lấy bằng giá trị trung bình của cường độ chịu 

kéo của bê tông fctm(t) hoặc giá trị trung bình của cường độ chịu kéo khi uốn của bê tông tại 

thời điểm đó fctm,fl(t) , và giá trị này phải được sử dụng khi tính toán cốt thép chịu kéo tối 

thiểu. 

Tiêu chuẩn EN 1992-1-1 cho phép thiết kế kết cấu bê tông ứng suất trước bị nứt với bề rộng 

vết nứt không vượt quá giới hạn trong Bảng 1.5 - EN 1992-1-1. 

4.3.2. Hàm lượng cốt thép tối thiểu 

Trường hợp cần thiết kế kiểm soát nứt, cần bố trí một lượng tối thiểu cốt thép bám dính để 

khống chế vết nứt trong những vùng bê tông có thể xuất hiện lực kéo. Lượng cốt thép tối thiểu 

này được xác định theo điều kiện cân bằng lực kéo trong bê tông ngay trước khi nứt với lực 

kéo trong cốt thép sau khi nứt với giả thiết ứng suất trong cốt thép bằng cường độ chảy hoặc 

thấp hơn ứng suất này nếu để hạn chế bề rộng vết nứt. Trong dầm chữ T, dầm chữ L hoặc 

dầm hộp, diện tích cốt thép không căng bám dính tối thiểu trong tiết diện mặt cắt ngang được 

xác định bằng cách áp dụng Công thức (4.28) cho bản cánh hoặc bản sườn dầm nằm trong 

vùng chịu kéo. 

 
,min ,s s c ct eff ctA k kf A   (4.28) 

trong đó: 

As,min  là diện tích cốt thép không căng bám dính tối thiểu trong vùng chịu kéo; 

Act  là diện tích của bê tông trong vùng chịu kéo ngay trước khi nứt; 

σs  là giá trị tuyệt đối của ứng suất lớn nhất cho phép trong thép để đáp ứng giới 

hạn chiều rộng vết nứt tối đa, nhưng không được vượt quá fyk;  

fct,eff  là cường độ chịu kéo trung bình của bê tông tại thời điểm xảy ra vết nứt đầu tiên 

(fctm(t) hoặc fctm.fl(t), nếu phù hợp); 
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k  là hệ số kể đến các ứng suất riêng không đồng nhất phát triển do co ngót khác 

nhau trong mỗi bản cánh hoặc bản sườn của tiết diện dầm, với k = 1.0 khi chiều 

rộng của bản sườn hoặc chiều cao của bản cánh nhỏ hơn 300 mm và k = 0,65 

khi chiều rộng của bản sườn hoặc chiều cao bản cánh lớn hơn 800 mm (giá trị 

trung gian có thể được nội suy); 

 kc  là hệ số phụ thuộc vào Hình dạng phân bố ứng suất trên tiết diện ngay trước khi 

nứt và sự thay đổi cánh tay đòn: 

- Trường hợp kéo thuần túy, kc = 1.0. 

- Trường hợp uốn hoặc uốn kết hợp lực dọc: 

 Đối với tiết diện chữ nhật và sườn của tiết diện hộp và chữ T: 

 
 *

,

0,4 1 1
/

c
c

ct eff

k
k h h f

 
   
  

 (4.29) 

 Đối với phần cánh của tiết diện hộp và chữ T: 

 
,

0,9 0,5cr
c

ct ct eff

F
k

A f
   (4.30) 

Trong các công thức (4.29) - (4.30) 

σc  là ứng suất trung bình trong bê tông tác động lên phần của tiết diện đang xem 

xét (σc= NEd/bh); 

NEd  là lực dọc trục ở trạng thái giới hạn về điều kiện làm việc tác động lên phần của 

tiết diện đang xem xét (lực nén mang dấu dương), bao gồm cả ảnh hưởng của 

ứng suất trước và lực dọc; 

h*  lấy giá trị bằng h với h <1000 mm và bằng 1000 mm đối với h ≥ 1000 mm; 

k1  là hệ số xét đến ảnh hưởng của lực dọc trục đến sự phân bố ứng suất: 

 k1 = 1,5 nếu NEd là lực nén, 

 k1 = (2h*) / (3h) nếu NEd là lực kéo;  

Fcr  là giá trị tuyệt đối của lực kéo trong phạm vi phần cánh ngay trước khi nứt gây 

ra bởi mô men gây nứt được tính toán với 
,ct efff . 

Với tiết diện bê tông ứng suất trước có cốt thép căng bám dính trong vùng chịu kéo, cốt thép 

căng bám dính được coi là có góp phần kiểm soát nứt đến khoảng cách 150 mm từ trọng tâm 

cốt thép căng và lượng cốt thép không căng phải được tăng cường tối thiểu trong vùng này 

được xác định theo công thức (4.31): 

 
'

,min 1 ,s s p p c ct eff ctA A k kf A      (4.31) 

trong đó: 
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Ap'  là diện tích cốt thép căng trong diện tích bê tông Ac,eff;  

Ac,eff  là diện tích hiệu quả phần bê tông chịu kéo bao quanh cốt thép căng có chiều 

cao hc,ef bằng giá trị nhỏ hơn trong các giá trị  2,5 h d ,   / 3h x  hoặc h/2;  

Δσp  là sự thay đổi ứng suất trong cốt thép căng từ trạng thái biến dạng bằng không 

trong bê tông;  

ξ1  là tỷ số điều chỉnh cường độ bám dính có tính đến các đường kính khác nhau 

của cốt thép căng và cốt thép gia cường, được tính theo công thức: 

 1
s

p


 


  (4.32) 

trong đó 

ϕs  là đường kính thành cốt thép không căng lớn nhất;  

ϕp  là đường kính tương đương cốt thép căng được lấy như sau: 

 ϕp = 1.6√Ap với bó cốt thép căng, 

 ϕp = 1.75ϕsợi với tao cốt thép căng 7 sợi (ϕsợi = đường kính sợi), 

 ϕp = 1.2ϕsợi với tao cốt thép căng 3 sợi (ϕsợi = đường kính sợi); 

ξ  là tỷ số cường độ bám dính giữa cốt thép căng và cốt thép không căng, được 

cho trong Bảng  4-1. 

Bảng  4-1 Tỷ số cường độ bám dính ξ, giữa cốt thép căng và cốt thép không 

căng 

Cốt thép căng 

ξ 

Căng trước 
Bám dính, căng sau 

50 / 60C  70 / 85C C  

Thanh, sợi thép trơn Không áp dụng 0,3 0,15 

Thép xoắn 0,6 0,5 0,25 

Sợi thép lõm 0,7 0,6 0,3 

Thanh thép gờ 0,8 0,7 0,35 

Ghi chú: Đối với giá trị trung gian giữa C50/C60 và C70/C85, có thể nội suy. 

Nếu không bố trí cốt thép không căng và chỉ sử dụng cốt thép căng bám dính để kiểm soát 

nứt thì 1  . 
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4.3.3. Tính toán chiều rộng vết nứt 

Theo EN 1992-1-1, chiều rộng vết nứt wk có thể được tính toán theo công thức: 

  
,maxk sm cmr

w s     (4.33) 

trong đó: 

sr,max  là khoảng cách lớn nhất giữa các vết nứt;  

εsm  là biến dạng trung bình trong cốt thép dưới tác dụng của tổ hợp tải trọng thích 

hợp, bao gồm ảnh hưởng của biến dạng do tải trọng thêm vào và có tính đến sự 

tăng độ cứng khi chịu kéo của bê tông (chỉ biến dạng bổ sung khi kéo nằm ngoài 

trạng thái biến dạng bằng không (0) của bê tông tại cùng một cao độ là được 

xem xét); 

εcm  là biến dạng trung bình trong bê tông giữa các vết nứt. 

Hiệu số giữa biến dạng trung bình trong cốt thép và biến dạng trung bình trong bê tông (εsm - 

εcm) có thể được lấy bằng: 

    ,

,

,

1 0,6
ct effs s

sm cm t c p eff

s s p eff s

f
k

E E E

 
   


      (4.34) 

trong đó: 

σs  là ứng suất trong cốt thép chịu kéo tính theo tiêt diện nứt. Đối với một cấu kiện 

bê tông ứng suất trước, σs được thay thế bằng sự tăng ứng suất trong cốt thép 

căng Δσp từ trạng thái biến dạng bằng không của bê tông tại cùng một cao độ. 

kt   là một hệ số phụ thuộc vào thời gian tác dụng của tải trọng, lấy bằng 0,6 đối với 

tải ngắn hạn, và bằng 0,4 đối với tải dài hạn;  

αe   là tỷ số αe = Es/ Ecm; 

fct,eff   là giá trị trung bình của cường độ chịu kéo dọc trục của bê tông tại thời điểm 

nứt dự kiến;  

2 '

1, ,( ) /s p c effp eff A A A   ;  

Ap
’ và Ac,eff  được định nghĩa trong công thức (4.31); 

ξ1  được xác định từ công thức (4.30). 

Với tiết diện có cốt thép bám dính được cố định đủ gần trung tâm vùng kéo (tức là với khoảng 

cách không lớn hơn 5(c+0,5ϕ)), độ rộng vết nứt lớn nhất có thể được tính như sau (Hình 4-4): 

 
,max 3 1 2 4 ,/r p effs k c k k k     (4.35) 

trong đó: 
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 ϕ  là đường kính cốt thép. Khi sử dụng các thanh thép có đường kính khác nhau 

trên tiết diện, có thể sử dụng đường kính tương đương ϕeq. Đối với tiết diện có 

n1 thanh có đường kính ϕ1 và n2 thanh có đường kính ϕ2, có thể sử dụng công 

thức: 

 
2 2

1 1 2 2

1 1 1 1

eq

n n

n n

 


 





 (4.36) 

c  là lớp bê tông bảo vệ thông thủy của cốt thép dọc;  

k1  là hệ số kể đến tính chất bám dính của cốt thép bám dính: 

 k1 = 0,8 cho cốt thép bám dính tốt, 

 k1 = 1,6 đối với cốt thép tròn trơn và cốt thép căng;  

k2  là hệ số kể đến phân phối biến dạng dọc trục: 

 k2 = 0,5 trong trường hợp chịu uốn, 

 k2 = 1,0 trong trường hợp chịu kéo thuần túy; 

 Đối với trường hợp chịu kéo lệch tâm,    2 1 2 1/k      với ε1 là giá trị lớn 

hơn và ε2 là giá trị nhỏ hơn của biến dạng kéo tại các biên tiết diện ngang được 

tính toán trên cơ sở tiết diện có vết nứt; 

k3 và k4 lấy theo các phụ lục Quốc gia. EN 1992-1-1 kiến nghị các giá trị k3 = 3,4 và 

k4 = 0,425. 

Khi khoảng cách của cốt thép bám dính vượt quá giá trị 5(c + 0,5ϕ) (Hình 4-4) hoặc khi 

không có cốt thép bám dính trong vùng kéo, thì cận trên của chiều rộng vết nứt được xác định 

bằng cách giả thiết khoảng cách vết nứt lớn nhất là: 

  ,max 1,3rs h x   (4.37) 

trong đó: x là chiều cao trục trung hòa trong tiết diện nứt. 

Trong một cấu kiện, cốt thép được cấu tạo theo hai phương vuông góc với nhau, trong đó góc 

giữa các trục ứng suất chính và hướng của cốt thép là đáng kể (> 15°), khoảng cách giữa các 

vết nứt có thể được tính theo công thức: 

 
,max

,max, ,max,

1

cos sinr

r y r z

s

s s

 




 (4.38) 

trong đó: 

 θ  là góc giữa cốt thép theo hướng y và hướng trục của ứng suất chính; 
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 sr, max,y và sr,max,z lần lượt là các khoảng cách vết nứt theo phương y và z, được tính theo 

(4.35). 

 

Hình 4-4 Chiều rộng vết nứt w tại bề mặt bê tông so với khoảng cách từ thanh cốt 

thép 

Ví dụ 4.3 

Tính toán nứt dầm bê tông ứng suất trước căng sau có nhịp L = 10m, tiết diện 200x350 (mm) 

(Hình 4-5). Cốt thép căng có quỹ đạo dạng parabol với độ lệch tâm ở giữa nhịp = 75mm và ở 

hai gối bằng 0. Lực ứng suất trước khi truyền P0 = 560kN. Tổng các tổn hao ứng suất trước 

lấy bằng 20%. Bê tông C40 có Ecm = 35GPa, fctm = 3,5MPa. Tải trọng tác dụng lên dầm gồm 

tĩnh tải g = 2,0 kN/m thêm vào và hoạt tải v = 1,0kN/m. 

 

Hình 4-5 Dầm bê tông ứng suất trước 

Trọng lượng dầm:  

w 0,2 0,35 25 1,75 /kN m     

Tổng tải trọng tác dụng lên dầm: 

1,75 2,0 1,0 4,75 /q kN m     

Mô men do tải trọng ngoài tại vịt trí giữa nhịp: 



54 

 

24,75 10 / 8 59,375M kNm    

Các đặc trưng của tiết diện dầm: 

3 2200 350 70 10A mm     

3
6 4200 350

715 10
12

I mm


    

6
6 3715 10

4,09 10
175

top btmZ Z mm


     

Lực ứng suất trước sau khi đã kể đến các tổn hao: 

0,8 560 448effP kN    

Tính toán nứt tại tiết diện dầm tại giữa nhịp (theo điều kiện ct ctmf  ): 

63 3

3 6 6

10448 10 448 10 75
3,5

70 10 4,09 10 4,09 10

cr
ct ctm

M
f MPa

  
     

  
 

74,091 59,375crM kNm M kNm    

Dầm không bị nứt tại tiết diện giữa nhịp. 

Ví dụ 4.4 

Tính toán nứt dầm bê tông ứng suất trước căng sau như trên Hình 4-6. Dầm có nhịp L = 10m, 

tiết diện 300x600 (mm). Bó cốt thép căng có quỹ đạo dạng parabol với độ lệch tâm ở giữa 

nhịp bằng 200 mm và ở hai gối bằng 0.  

Bó cốt thép căng gồm 9 tao thép xoắn T13, diện tích tiết diệ Ap= 900 mm2. Lực ứng suất trước 

sau khi kể đến các tổn hao Pm,t = Peff = 900 kN. Cốt thép không căng 2ϕ20, As= 628 mm2. Bê 

tông C40 có Ecm = 35 GPa, fctm = 3,5 MPa. Tải trọng tác dụng lên dầm gồm tĩnh tải bổ sung 

g = 10 kN/m và hoạt tải v =1,0 kN/m.  

a) Tính toán theo sự hình thành vết nứt: 

Trọng lượng dầm:  

w 0,25 0,5 25 3,125 /kN m     

Tổng tải trọng tác dụng lên dầm: 

3,125 15,0 15,0 33,125 /q kN m     

Mô men ngoại tải tại giữa nhịp: 

233,125 10 / 8 414M kNm    
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Hình 4-6 Dầm bê tông ứng suất trước 

Các đặc trưng của tiết diện dầm: 

3 2250 500 125 10A mm     

3
9 4250 500

2,60 10
12

I mm


    

9
7 32,60 10

1,04 10
250

top btmZ Z mm


     

Tính toán nứt tại tiết diện dầm tại giữa nhịp (theo điều kiện ct ctmf  ): 

63 3

3 7 7

10900 10 900 10 150
3,5

125 10 1,04 10 1,04 10

cr
ct ctm

M
f MPa

  
     

  
 

246 414crM kNm M kNm    

Dầm bị nứt tại tiết diện giữa nhịp. 

b) Tính toán bề rộng vết nứt: 

 

Hình 4-7 Sơ đồ biến dạng và ứng suất trên tiết diện nứt 

Sơ đồ biến dạng trên tiết diện nứt được thể hiện trên Hình 4-7. Phương trình cân bằng của 

dầm trên tiết diện giữa nhịp có dạng: 
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
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(*) 

Giải hệ phương trình (*) ta nhận được: 

3213 ; 1,36 10cx mm      

p p pb p c

d x
E E

x
  


      

5 3 400 213
2 10 1,36 10 240

213
p MPa  

     
 

1

20
0,5 0,456

48

s

p


 


  

 

   , min(2,5 , / 3, / 2) 96c effh h d h x h mm     

 2 '

, 1 c,eff(A A ) / A (628 0,456 900 / 200 200 0,043p eff s p         

   ,

,

,

1 0,6
ct effs s

sm cm t c p eff

s s p eff s

f
k

E E E

 
   


    

 

  5 5

4 4

5

240 3,5 200
0,6 1 0,043

2 10 2 10 0,043 35

240
                8,97 10 0,6 0,6 7,19 10

2 10

sm cm

s

sE

 

 

 
    

    

     


 

,max 3 1 2 4 ,/ 4,4 30 0,8 0,5 0,425 20 / 0,043 180r p effs k c k k k mm           

   4

,max
180 8,97 10 0,16 2k sm cm kr

w s mm w mm           

Đảm bảo yêu cầu về chiều rộng của vết nứt theo EN 1992. 

4.4. TÍNH TOÁN THEO BIẾN DẠNG 

4.4.1. Quy định chung 

Các yêu cầu thiết kế chung cho các trạng thái giới hạn sử dụng, bao gồm cả biến dạng, đã 

được trình bày trong Chương 2. Khi thiết kế, cần đảm bảo sao cho biến dạng tức thời, biến 

dạng theo thời gian của cấu kiện do tải trọng sử dụng gây ở mức được chấp nhận. 
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Đối với các công trình thông thường như nhà ở, văn phòng, nhà công cộng hoặc nhà máy, nếu 

không có các vách ngăn đặc biệt dễ bị hư hỏng do biến dạng, thì các giá trị giới hạn về độ 

võng và độ vồng có thể lấy như sau: 

- Độ võng  khi chịu tải trọng tựa thường xuyên: / 250L  ; 

- Độ vồng bất kỳ của của các cấu kiện: / 250L  ; 

- Độ võng tăng thêm sau thời điểm kết thúc xây dựng do tải trọng tựa thường xuyên đối 

với các trường hợp thông thường: / 500L  ;  

- Các trường hợp khác có thể được xem xét phụ thuộc vào độ nhạy của bộ phận kết cấu 

liền kế đối với biến dạng. 

Trong tính toán kết cấu bê tông ứng suất trước theo biến dạng, cần phân biệt trường hợp cấu 

kiện bị nứt và trường hợp cấu kiện không bị nứt.  

4.4.2. Độ võng ngắn hạn của cấu kiện không nứt 

Đối với các cấu kiện bê tông ứng suất trước không bị nứt, độ võng ngắn hạn được xác định 

như đối với vật thể đàn hồi với tiết diện nguyên có mô đun đàn hồi Ecm. Thông thường, việc 

đánh giá sự làm việc của cấu kiện là sử dụng cường độ chịu kéo dọc trục của bê tông fctm. Khi 

không có lực kéo dọc trục, có thể sử dụng cường độ chịu kéo khi uốn fctm, fl.  

Công thức xác định độ võng ngắn hạn (δ) của dầm không nứt trong một số trường hợp thường 

gặp được cho trong Bảng  4-2. 

Bảng  4-2 Độ võng ngắn hạn do tải trọng và độ vồng ngắn hạn do ứng suất trước 

của dầm trong một số trường hợp thường gặp 

Độ võng do tải trọng Độ vồng do ứng lực trước 

3

48 cm

wl

E I
   

 

 
2 5

8 6
e c e

cm

Pl
e e e

E I


 
    

 
 

 

 2 23 4
24 cm

wb
l b

E I
    

 

 
2 2

2

4

8 3
e e c

cm

Pl a
e e e

E I l


 
    

 
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45

384 cm

wl

E I
   

 
2

8

c

cm

Pe l

E I
    

4.4.3. Độ võng ngắn hạn của cấu kiện bị nứt 

Đối với các cấu kiện được dự tính là bị nứt, nhưng có thể không bị nứt hoàn toàn, sẽ làm việc 

ở mức độ trung gian nào đó giữa các điều kiện không nứt và nứt hoàn toàn và các cấu kiện 

chủ yếu chịu uốn, việc dự báo biến dạng của nó được thực hiện theo công thức: 

  1II I       (4.39) 

trong đó: 

  thông số biến dạng đang xét, ví dụ độ võng, biến dạng, độ cong, góc xoay; 

,I II   các giá trị của các thông số được tính toán tương ứng với các điều kiện 

không có vết nứt và điều kiện nứt hoàn toàn; 

  hệ số phân bố (cho phép xét đến độ cứng kéo của tiết diện), xác định theo công 

thức: 

 

2

1 sr

s


 



 
   

 
 (4.40) 

0   đối với các tiết diện không có vết nứt; 

  hệ số tính đến sự kéo dài của quá trình chất tải hoặc chất tải lặp trên biến dạng 

trung bình, lấy giá trị bằng 1 đối với tải trọng đơn ngắn hạn; lấy giá trị bằng 0,5 

đối với tải thường xuyên hoặc tải lặp nhiều chu kỳ; 

s  ứng suất trong cốt thép chịu kéo, được tính toán trên cơ sở tiết diện có vết nứt;  

sr  ứng suất trong cốt thép chịu kéo, được tính toán trên cơ sở tiết diện có vết nứt 

dưới tác dụng của các phương án tải trọng gây ra vết nứt đầu tiên. 

 Giá trị /sr s   có thể được thay thế bằng /crM M , trong đó Mcr là mô men tạo 

thành vết nứt, M là mô men tính toán. 

4.4.4. Độ võng dài hạn 

Đối với các tải trọng có quá trình gây ra từ biến, tổng biến dạng bao gồm cả từ biến có thể 

được tình bằng cách sử dụng mô đun đàn hồi tính toán của bê tông theo công thức: 
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 ,ef

01 ,

cm
c f

E
E

t


 
 (4.41) 

trong đó: 

 0,t   hệ số từ biến cuối cùng; 

0t  tuổi của bê tông. 

Ví dụ 4.5 

Tính toán độ võng của dầm như trong ví dụ 4.2. Hệ số từ biến của bê tông  0, 2,0t   .  

Độ võng được tính toán theo trường hợp dầm không nứt. 

a) Tại thời điểm truyền ứng suất trước: 

24

0
0

4 12 3 3 6

0 3 6 3 6

0

5 w 5

384 48

5 1,75 10 10 5 560 10 75 10 10

384 35 10 715 10 48 35 10 715 10

9,1 17,5 8
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P eLL
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
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

 

     
 

     

   

 

Dầm vồng lên trên. 

b) Thời điểm kết thúc xây dựng: 

4 12

3 6

5 2,0 10 10
8 10 2

384 35 10 715 10
fin tran mm 

 
     

  
 

Dầm võng xuống dưới. 

c) Độ võng dài hạn 

Tải trọng tựa thường xuyên: 

1,75 2,0 0,3 1,0 4,05 /qpq kN m      

Lực ứng suất trước sau khi xuất hiện các tổn hao: 

0,8 560 448effP kN    

Mô đun đàn hồi tính toán của bê tông: 

 
2

,ef
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1 , 1 2,0
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c f

E
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t
  
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     
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Dầm võng xuống dưới. 

21 40
250

l

L
mm mm     

Độ võng dài hạn đảm bảo. 

d) Độ võng tăng thêm sau hoàn thiện: 

21 2 19 20
500

ad l fin

L
mm mm          

Độ võng tăng thêm sau hoàn thiện đảm bảo. 

4.5.  TỔN HAO ỨNG SUẤT TRƯỚC 

4.5.1. Các loại tổn hao ứng suất 

Các tổn hao ứng suất xảy ra trong cốt thép căng được phân loại gồm tổn hao tức thời và tổn 

hao theo thời gian. 

Tổn hao tức thời xảy ra khi ứng suất được truyền vào bê tông tại thời điểm t0 và có thể thay 

đổi dọc theo chiều dài của cốt thép căng. Tổn hao tức thời là sự khác nhau về độ lớn giữa lực 

tác dụng lên cốt thép căng do kích thủy lực tạo ra Pmax (= Pj) và lực trong cốt thép căng ngay 

sau khi căng ở khoảng cách x từ tính từ đầu của cốt thép căng Pm0(x) và có thể được biểu thị 

như sau: 

 Tổn hao tức thời = Pj − Pm0(x) (4.42) 

Tổn hao theo thời gian là tổn hao ứng suất xảy ra theo thời gian trong suốt vòng đời của kết 

cấu. Nếu Pm,t(x) là lực trong cốt thép căng tại vị trí x kể từ đầu cốt thép căng sau tất cả các 

tổn hao, thì: 

 Tổn hao theo thời gian = Pm0(x) − Pm,t(x) (4.43) 

Cả tổn hao tức thời và tổn hao theo thời gian được tạo thành từ một số thành phần. Tổn hao 

tức thời phụ thuộc vào phương pháp và thiết bị sử dụng để tạo ứng suất trước cho bê tông. 

Tổn hao tức thời bao gồm tổn hao do co ngắn đàn hồi của bê tông, do tụt nêm neo, do ma sát 

trong kích và dọc theo cốt thép căng, do biến dạng Hình dạng của các cấu kiện đúc sẵn, biến 

dạng trong các mối nối giữa các cấu kiện đúc sẵn, do sự thay đổi nhiệt độ có thể xảy ra trong 

giai đoạn này và sự chùng cốt thép căng trong cấu kiện bê tông ứng suất trước giữa thời gian 

căng cốt thép căng trước khi bê tông được đúc và thời gian căng truyền ứng suất (đặc biệt 

quan trọng khi bê tông được bảo dưỡng ở nhiệt độ cao trước khi truyền ứng suất). 

Tổn hao theo thời gian là tổn hao ứng suất xảy ra theo thời gian trong suốt vòng đời của kết 

cấu. Chúng bao gồm tổn hao do biến dạng từ biến và co ngót của bê tông, chùng ứng suất 

trong cốt thép căng sau khi truyền ứng suất và biến dạng theo thời gian có thể xảy ra trong 

các mạch dừng khi xây dựng theo phân đoạn. 
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4.5.2. Xác định các tổn hao ứng suất trước 

4.5.2.1. Tổn hao do co ngắn đàn hồi của bê tông 

Việc tính toán tổn hao do co ngắn đàn hồi trong một cốt thép căng riêng lẻ của một cấu kiện 

ứng suất trước tương đối đơn giản, nếu biết rõ trình tự căng. Đối với hầu hết các trường hợp, 

mức độ tổn hao trung bình được xác định đơn giản như sau: 

 
0

p

el p c

cm

E
P jA

E
   (4.44) 

trong đó: 

Ap  là diện tích tiết diện cốt thép căng; 

Ep  là mô đun đàn hồi của cốt thép căng; 

Ecm0  là mô đun đàn hồi của bê tông tại thời điểm truyền ứng suất trước; 

c   là ứng suất trong bê tông tại trọng tâm các bó cốt thép căng tại thời điểm ngay 

sau khi truyền ứng suất trước; 

j  là hệ số lấy giá trị lấy bằng  1 / 2n n  cho trường hợp căng sau theo thứ tự 

từng bó cốt thép (thường lấy gần đúng bằng 0,5) với n là số lượng có bó cốt thép 

căng; và bằng 1 khi căng đồng thời các thanh và bó cốt thép căng. 

4.5.2.2. Tổn hao do ma sát khi căng cốt thép 

Độ lớn của tổn hao do ma sát phụ thuộc vào chiều dài cốt thép căng, tổng các thay đổi góc 

nghiêng của cốt thép căng trên chiều dài đó, cũng như kích thước và loại ống gen. Tổn hao 

ứng suất trong cốt thép căng do ma sát ở bất kỳ khoảng cách x nào từ đầu kích có thể được 

ước lượng bằng cách công thức sau: 

     1
kx

jP x P e
 



 
    (4.45) 

trong đó: 

θ  là tổng tính bằng radian của các giá trị tuyệt đối của độ lệch góc liên tiếp của 

cốt thép căng trên chiều dài x; 

µ  là hệ số ma sát giữa cốt thép căng và ống lồng; 

k  là độ lệch góc không chủ định (tính bằng radian/m) do ảnh hưởng của sự thay 

đổi quỹ đạo các bó cốt thép căng; 

x  là khoảng cách dọc theo bó cốt thép căng tính từ điểm đặt lực căng P0. 

Các giá trị μ và k được cho trong các tài liệu kỹ thuật chuyên ngành. Giá trị μ phụ thuộc vào 

sự có mặt của gỉ sắt, độ giãn dài của cốt thép căng và quỹ đạo cốt thép căng.  
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Giá trị k phụ thuộc vào chất lượng tay nghề, khoảng cách giữa các gối tựa bó cốt thép căng, 

Hình dạng ống lồng và lớp vỏ bọc được sử dụng và phụ thuộc vào mức độ đầm khi đổ bê 

tông. 

Khi không có các chỉ dẫn riêng thì giá trị của k lấy giá trị trong khoảng 0,005 <k <0,01 cho 

mỗi mét dài ống lống và giá trị của μ có thể tham khảo Bảng 4-5. 

Bảng 4-5: Hệ số ma sát μ đối với các bó cốt thép căng sau (căng trong và căng ngoài không 

bám dính 

 Căng 

trong 

(*) 

Căng ngoài không bám dính 

Ống lồng 

thép/không 

bôi mỡ 

Ống lống 

HDPE/khôn

g bôi mỡ 

Ống lồng 

thép/bôi mỡ 

Ống lồng 

HDPE/bôi 

mỡ 

Sợi thép kéo nguội 0,17 0,25 0,14 0,18 0,12 

Cốt thép xoắn 0,19 0,24 0,12 0,16 0,10 

Thanh thép gờ 0,65 - - - - 

Thanh thép tròn trơn 0,33 - - - - 

(*) Cốt thép căng lấp kín khoảng ½ ống lồng. 

4.5.2.3. Tổn hao do biến dạng neo  

Trong các cấu kiện ứng suất trước, sự trượt hoặc tụt nêm neo, sự biến dạng của các bộ phận 

neo xảy ra khi lực ứng suất trước được chuyển từ kích sang neo. Điều này gây ra tổn hao ứng 

suất trước và được gọi là tổn hao do biến dạng neo. Tổn hao do biến dạng neo được đặc trưng 

bằng giá trị δsl là khoảng cách cốt thép căng bị chuyển dich tại vị trí neo. Giá trị của độ dịch 

chuyển này phụ thuộc vào loại neo. Đối với các neo kiểu nêm hoặc kiểu kẹp, biến dạng neo 

chủ yếu là do tụt nêm neo hoặc kẹp neo. Các loại neo kẹp dùng cho cốt thép xoắn thông 

thường có độ tụt của kẹp có thể đạt đến 6 mm. Tổn hao ứng suất gây ra bởi biến dạng neo 

giảm theo khoảng cách từ vị trí neo do ảnh hưởng của ma sát. Với các bó cốt thép căng có độ 

dài lớn, có thể bỏ qua tổn hao này tại các tiết diện ở xa vị trí căng. Đối với bó cốt thép căng 

có độ dài bé, tổn hao này có thể sẽ đáng kể. 
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Hình 4-8 Phân bố lực ứng suất trước khi căng và truyền ứng suất trước 

Sự thay đổi lực ứng suất trước dọc theo chiều dài cấu kiện dưới ảnh hưởng của ma sát trước 

khi neo cốt thép căng (tính theo công thức 4.19) và sau khi neo được thể hiện trong Hình 4-8. 

Độ dốc của đường phân bố lực ứng suất trước trong cốt thép căng tại vùng gần neo khi đóng 

neo và khi căng cốt thép là giống nhau nhưng ngược dấu.  

Phân bố lực ứng suất trước khi căng và truyền ứng suất trước được thể hiện trên Hình 4-7. 

Tại các tiết diện có khoảng cách lớn hơn xa tính từ đầu căng cốt thép, tổn hao ứng suất trước 

do tụt nêm neo không xẩy ra (bằng không). 

Giá trị biến dạng neo thường được nhà sản xuất neo cung cấp và được kiểm tra tại công 

trường. Với giá trị biến dạng neo là δsl thì đại lượng ΔPsl0 tại vị trí căng cốt thép được xác 

định như sau: 

 
0 2 sl

sl p p

a

P A E
x


   (4.46) 

trong đó: 

xa  là đoạn xảy ra tổn hao ứng suất trước do tụt nêm neo, được xác định theo công 

thức: 

 sl p p

a

A E
x

p


  (4.47) 

Ap  là diện tích tiết diện cốt thép căng; 

Ep  là mô đun đàn hồi của cốt thép căng; 

p   là độ dốc của đường phân bố lực ứng suất trước do ảnh hưởng của ma sát, có 

thể được xác định theo công thức: 
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 1/

1 psr k

jp P e
   

  
 (4.48) 

4.5.3. Tổn hao theo thời gian 

Tổn hao theo thời gian do từ biến, co ngót và chùng ứng suất (ΔPc+s+r) tại bất cứ vị trí x nào 

dưới tải trọng thường xuyên có thể được tính gần đúng theo công thức sau: 

 

 

 

0 ,

2

0

0,8 ,

1 1 1 0,8 ,

p

cs p pr c QP

cm
c s r p c s r p

p p c
cp

cm c c

E
E t t

E
P A A

E A A
z t t

E A I

   





   

  

   
 

      
 

 (4.49) 

trong đó: 

σp,c+r+s là giá trị tuyệt đối của sự biến đổi của ứng suất trong cốt thép căng do từ biến, 

co ngót và chùng ứng suất tại vị trí x tại thời điểm t; 

εcs  là giá trị biến dạng do co ngót ước tính tại thời điểm được xem xét; 

Δσpr  là giá trị tuyệt đối của biến đổi ứng suất trong cốt thép căng tại thời điểm t do 

sự giãn của cốt thép căng và nên được tính từ ứng suất ban đầu trong cốt thép 

căng do Pm0 gây ra và các tải trọng dài hạn G + ψ2Q; 

φ(t,t0) là hệ số từ biến tại thời điểm t khi tải trọng đặt tại thời điểm t0; 

σc,QP  là ứng suất trong bê tông tiếp xúc với cốt thép căng do trọng lượng bản thân, 

ứng suất ban đầu và các tải trọng dài hạn khác có liên quan (tùy thuộc vào giai 

đoạn thi công đang xem xét); 

Ap  là diện tích tiết diện cốt thép căng tại vị trí x; 

Ac  là diện tích tiết diện ngang bê tông; 

Ic  là mô men quán tính tiết diện bê tông quanh trục đi qua trọng tâm tiết diện;  

zcp  là khoảng cách giữa trọng tâm tiết diện và trọng tâm cốt thép căng. 

Mẫu số trong công thức (4.49) kể đến kiềm chế co ngót và từ biến gây ra do cốt thép căng 

bám dính nhưng phần lớn bỏ qua ảnh hưởng của kiềm chế của cốt thép không căng bám dính 

đến tổn hao ứng suất trong cốt thép căng. 

Ví dụ 4.6 

Tính toán tổn hao ứng suất trước cho dầm bê tông ứng suất trước căng sau tiết diện chữ I đối 

xứng trên Hình 4-9 với các số liệu như sau: 

Tiết diện dầm: 5 2 10 44,23 10 mm ; 9,36 10 mm ; 471mmc cA I r     . 

Trọng lượng dầm: 0w 9,97 /kN m . 
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Tải trọng tựa thường xuyên: 40 /q kN m . 

Cốt thép căng Ap = 2850mm2 được phân thành 3 bó. 

Quỹ đạo cốt thép căng dạng parabol với e(0) = 0; e(L/2) = 560mm (Hình 4-9). 

Độ chùng cốt thép căng cấp 2 đạt 2,5% sau 1000 giờ với ứng suất bằng 70% cường độ 

đặc trưng. 

Ứng suất căng tại kích: σp0 = 1239MPa. 

Hệ số ma sát khi căng cốt thép: μ = 0,19; k = 0,005 rad./m. 

Độ tụt nêm neo: δsl = 5mm. 

Tại thời điểm truyền ứng suất trước / 7,5.p cE E    

Hệ số từ biến của bê tông:  0φ ,t 1,6   

Biến dạng do co ngót: 6330 10cs    

      

Hình 4-9 Dầm bê tông ứng suất trước 

a) Tổn hao do co ngắn đàn hồi  

Ứng suất trong bê tông tại trọng tâm các bó cốt thép căng ở thời điểm ngay sau khi truyền 

ứng suất trước được xác đinh theo công thức: 

 

0 0

2 21 /

p

c

c

p

M
e

IA

A e r






 
 

 
    

Tại tiết diện giữa nhịp: 

 

6

10
5

2 2

1239 498,5 10
560 14,97

9,36 104,23 10
7,5

2850 1 560 / 471

c MPa


  
 

 
    

Tại tiết diện đầu dầm: 
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5

1239
7,95

4,23 10
7,5

2850

c MPa  
 

 
   

Tổn hao do co ngắn đàn hồi của dầm: 

3

0

1 14,97 7,59
2850 7,5 10 122,55

2 2

p

el p c

cm

E
P jA kN

E
  

       
   

b) Tổn hao do ma sát: 

Từ quỹ đạo cốt thép căng (Hình 4-10) ta có: 

   1 12 4 / 2 4 560 / 20000 0,223rtg d L tg rad     
 

 

Hình 4-10 Quỹ đạo cốt thép căng  

Bán kính cong của quỹ đạo cốt thép căng: 

1
2 2 2

2

20
89,29

8 8 0,560
ps

r

d y L
r m

dx d



 
    

   

Tổn hao suất trước có xét đến tổn hao do ma sát khi căng: 

       1/

0 1 1 psr k xkx

p p jP x A e P e
 

 
  

    

 
Lực căng cốt thép: 

3

0 2850 1239 10 3531,2j p pP A kN     

 
Tại vị trí giữa nhịp dầm (x = 10m): 

    0,19 1/89,29 0,005 10
3531,2 1 106,8P x e kN

 
   

 
Tại vị trí cuối dầm (x = 20m): 

    0,19 1/89,29 0,005 20
3531,2 1 209,6P x e kN

 
   
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c) Tổn hao do biến dạng neo: 

   1/ 0,19 1/89,29 0,005
1 3531,2 1 10,85 /psr k

jp P e e kN m
          

   

 
3 6 86 10 2850 10 2,05 10

16,22 20
10,85

sl p p

a

A E
x m L m

p

      
    

 

Tổn hao do biến dạng neo tại đầu dầm: 

6 8

0

6
2 2 2850 10 2,05 10 351,3

16,22

sl
sl p p

a

P A E kN
x

       

 

Tổn hao do biến dạng neo tại giữa nhịp: 

10

16,22 10
351,3 134,7

16,22
slP kN


  

 
Tổn hao do biến dạng neo tại cuối dầm: 

20 0slP 
 

(Không có tổn hao do biến dạng neo tại vị trí cuối dầm). 

d) Tổn hao dài hạn 

Đối với cốt thép căng có độ chùng cấp 2, độ chùng sau 1000 giờ (1000 h) tại 0,6fpk có giá trị 

1,5%. 

1239 0,015 18,6pr MPa   
 

Lực ứng suất trước sau tổn hao tức thời: 

 Đầu dầm Giữa nhịp Cuối dầm 

Lực ứng suất trước, kN 3057,3 3265,6 3292,0 

Mô men do tải trọng tựa thường xuyên tại giữa nhịp: 

249,97 20 / 8 182498,5M kNm    

Ứng suất trong bê tông tại cao độ trọng tâm cốt thép căng tại tiết diện đầu dầm: 

3

, , 5

3057,3 10
7,23

4,23 10
c pq c p MPa 


  


 

Ứng suất trong bê tông tại cao độ trọng tâm cốt thép căng tại tiết diện giữa nhịp: 

3 3 2 6

, 5 10 10

3165,6 10 3165,6 10 560 2498,5 10 560
3,14

4,23 10 9,36 10 9,36 10
c pq MPa

    
   

  
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3 3 2

, 5 10

3165,6 10 3165,6 10 560
18,09

4,23 10 9,36 10
c p MPa

  
  

 
 

Ứng suất trong bê tông tại cao độ trọng tâm cốt thép căng tại tiết diện cuối dầm: 

3

, , 5

3192,0 10
7,55

4,23 10
c pq c p MPa 


  


 

Tổn hao dài hạn tại tiết diện đầu dầm: 

   

6 3

5 5 2 10

590 10 200 10 0,8 18,6 6,25 2,93 7,23

1 6,25 2850 / 4,23 10 1 4,23 10 560 / 9,36 10 1 0,8 2,93

           236

c s r

MPa




 

       
 

         
 



 

Tổn hao dài hạn tại tiết diện giữa nhịp: 

 

   

6 3

5 5 2 10

590 10 200 10 0,8 18,6 6,25 2,93 3,14 18,09

1 6,25 2850 / 4,23 10 1 4,23 10 560 / 9,36 10 1 0,8 2,93

            392

c s r

MPa




 

        
 

         
 



 

Tổn hao dài hạn tại tiết diện cuối dầm: 

   

6 3

5 5 2 10

590 10 200 10 0,8 18,6 6,25 2,93 7,55

1 6,25 2850 / 4,23 10 1 4,23 10 560 / 9,36 10 1 0,8 2,93

           241

c s r

MPa




 

       
 

         
 



 

Giá trị trung bình tổn hao dài hạn: 

 
1

236 392 241 290
3

c s r MPa      

 32850 290 10 827c s r p c s rP A kN         
 

Lực ứng suất trước sau tất cả các tổn hao được xác định như bảng sau. 

 Đầu dầm Giữa nhịp Cuối dầm 

Lực ứng suất trước, kN 2230,3 2438,6 2465,0 
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Chương 5. TÍNH TOÁN DẦM BÊ TÔNG ỨNG 

SUẤT TRƯỚC THEO ĐỘ BỀN CHỊU UỐN 

5.1. KHÁI QUÁT CHUNG  

Khi tính toán theo đô bền chịu uốn đối với cấu kiện bê tông ứng suất trước, cần xác định độ 

bền chịu uốn thiết kế đối với cấu kiện, tức là mô men giới hạn MRd và so sánh với mô men 

tính toán Med gây ra bởi tổ hợp các tải trọng. Yêu cầu tính toán được thể hiện như sau: 

 Rd EdM M  (5.1) 

Cốt thép căng được thiết kế nhằm thỏa mãn các yêu cầu về sử dụng, có thể không đủ để thỏa 

mãn các yêu cầu về cường độ. Trong trường hợp này, có thể tăng mô men kháng uốn bằng 

cách bổ sung cốt thép không căng. Cốt thép không căng được bố trí trong vùng chịu kéo và 

cũng có thể được bố trí trong vùng nén để tăng độ bền chịu uốn và cải thiện độ dẻo của kết 

cấu. 

5.2. PHƯƠNG PHÁP TÍNH TOÁN MÔ MEN GIỚI HẠN 

5.2.1. Các giả thiết tính toán 

Trong tính toán độ bền chịu uốn của cấu kiện bê tông ứng suất trước, người ta chấp nhận các 

giả thiết sau: 

1) Quy luật thay đổi biến dạng dọc trục trên tiết diện ngang là tuyến tính, tức là 

các biến dạng trong bê tông và thép bám dính được tính toán dựa trên giả thiết 

tiết diện phẳng; 

2) Bám dính giữa bê tông và cốt thép bám dính hoặc cốt thép căng bám dính là 

hoàn toàn, tức là sự thay đổi biến dạng trong cốt thép bám dính hoặc cốt thép 

căng bám dính giống với trong bê tông vùng lân cận; 

3) Bỏ qua khả năng chịu kéo của bê tông (trong bê tông không có ứng suất kéo); 

4) Các ứng suất trong vùng nén của bê tông và trong cốt thép (cả ứng suất trước 

và không ứng suất trước) được lấy từ các mối quan hệ ứng suất - biến dạng thực 

tế hoặc lý tưởng hóa cho các vật liệu tương ứng;  

5) Biến dạng ban đầu trong các cốt thép căng được tính đến khi xác định ứng suất 

trong chúng. 

5.2.2. Biến dạng và ứng suất trong bê tông tại vùng nén 

Dựa trên các giả thiết trên đây, tiêu chuẩn EN 1992-1-1 đưa ra mô Hình tính toán tiết diện bê 

tông ứng suất trước chịu uốn tại trạng thái giới hạn cực hạn.  
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Tại trạng thái này, biến dạng của bê tông tại mép chịu nén đạt giá trị εcu3, khối ứng suất trong 

bê tông vùng nén được quy đổi thành khối chữ nhật với ứng uất nén không đổi có giá trị bằng 

ηfcd và chiều cao bằng λx (x là khoảng cách từ mép chịu nén đến trục trung hòa). Giá trị của 

εcu3 phụ thuộc vào cấp độ bền của bê tông và được cho trong Bảng 3-1. 

 

Hình 5-1 Mô Hình hóa tiết diện đặt cốt thép đơn chịu uốn ở trạng thái cực hạn: 

(a) Thực tế; (b) Lý tưởng hóa 

Đối với tiết diện chữ nhật của Hình 5-1b, chiều cao của khối ứng suất nén là λx và cường độ 

ứng suất phân bố đều là ηfcd, diện tích vùng được đánh dấu Ac (= λxb). Theo EN 1992,  và 

 phụ thuộc vào cường độ chịu nén của bê tông như sau: 

=0.8  fck  50 MPa  (5.2) 

=0.8 – (fck-50)/400 50 < fck  90 MPa (5.3) 

=1.0 fck  50 MPa  (5.4) 

=1.0 – (fck-50)/200 50 < fck  90 MPa (5.5) 

Lực Fcd là thể tích của khối ứng suất Hình chữ nhật được xác định: 

 cd cd c cdF f A f xb     (5.6) 
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Đường tác dụng của Fcd đi qua tâm của diện tích Ac, tức là ở chiều cao λx/2 bên dưới thớ chịu 

nén cực hạn (với điều kiện là Ac là Hình chữ nhật).  

Tiêu chuẩn EN 1992 khuyến nghị nên giảm giá trị của fcd 10% khi tiết diện ngang giảm 

chiều rộng về phía mép chịu nén. 

5.2.3. Biến dạng và ứng suất trong cốt thép căng 

Các phân bố biến dạng tức thời trên một tiết diện cấu kiện bê tông ứng suất trước ở các  giai 

đoạn gia tải được thể hiện trên Hình 5-2.  

  

Hình 5-2 Phân bố biến dạng tức thời ở ba giai đoạn gia tải. 

Biến dạng của cốt thép căng bám dính ở điều kiện tải trọng thiết kế cực hạn có thể tính được 

theo công thức: 

 
pud pe ce ptd       (5.7) 

Biến dạng tức thời trong bê tông ở cao độ cốt thép căng khi chịu lực ứng suất trước: 

 
2

, ,1 m t m t

ce

cm

P P e

E A I


 
   

 

 (5.8) 

trong đó A là diện tích của tiết diện, I là mô men quán tính của tiết diện với trục trung tâm 

của nó và e độ lệch tâm của lực ứng suất trước (Hình 5-2). 

Ứng suất và biến dạng của cốt thép căng ở trạng thái (a) (Hình 5-2) là: 

 
, , /pm t m t pP A   (5.9) 

 
, ,/  /pe pm t p m t p pE P E A    (5.10) 
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Trạng thái (b) là trạng thái mà biến dạng của bê tông ở cao độ cốt thép có giá trị bằng không. 

Giả thiết rằng do có sự bám dính giữa cốt thép và bê tông nên sự thay đổi biến dạng của cốt 

thép bằng sự thay đổi của biến dạng bê tông ở cao độ cốt thép. Do đó, biến dạng trong cốt 

thép căng ở trạng thái (b) bằng giá trị ở trạng thái (a) cộng thêm biến dạng tăng thêm bằng 

ce. 

Biểu đồ biến dạng ở trạng thái (c) trên Hình 5.2 tương ứng với điều kiện tải trọng cực hạn. 

Biến dạng tăng thêm của cốt thép căng kể từ trạng thái bê tông tại cao độ cốt thép căng có giá 

trị bằng không đến trạng thái tương ứng với tải trọng cực hạn được xác định: 

 
3 

p

ptd cu

d x

x
 


  (5.11) 

Giá trị của pud có thể được xác định khi biến dạng thớ chịu nén trên cùng đạt giá trị cực hạn 

εcu3. Với  pud đã biết, ứng suất pud trong cốt thép căng tại trạng thái cực hạn có thể được xác 

định từ biểu đồ ứng suất - biến dạng của cốt thép căng và từ đó xác định  được lực kéo trong 

cốt thép căng Fptd.  

5.2.4. Mô men giới hạn 

Lực kéo Fptd trong cốt thép căng được xác định như sau: 

  ptd pud pF A  (5.12) 

trong đó, σpud là ứng suất trong cốt thép căng, được xác định theo điều kiện cân bằng lực, sự 

tương thích biến dạng và mối quan hệ ứng suất - biến dạng của cốt thép căng. 

Điều kiện cân bằng lực theo phương dọc trục đẫn đến phương trình:  

 cd
pud

p

f xb

A

 
   (5.13) 

Độ bền uốn thiết kế (mô men uốn giới hạn) được xác định bằng công thức: 

 ( / )2Rd pud p pM A d x    (5.14) 

Các công thức (5.7), (5.13) và mối quan hệ giữa ε và σ theo mô hình tính toán (biểu đồ ứng 

suất – biến dạng) của cốt thép căng lập thành hệ phương trình phi tuyến với ba ẩn số là x, pud 

và pud . Giải hệ phương trình này ta nhận được x, và pud, từ đó xác định được MRd theo (5.14)

. 
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5.2.5. Chiều cao vùng nén giới hạn 

Để đảm bảo không xẩy ra phá hoại giòn, tiêu chuẩn EN 1992 quy định giới hạn chiều cao 

vùng nén, cụ thể yêu cầu giá trị tính toán của tỷ số x/d không vượt quá 0.45 cho trường hợp 

bê tông có cấp độ bền không cao hơn C50 (fck ≤ 50 MPa) và 0.35 khi bê tông có cấp độ bền 

bằng hoặc cao hơn C55 (fck ≥ 55 MPa). 

5.3. TÍNH TOÁN ĐỘ BỀN UỐN CỦA CẤU KIỆN TIẾT DIỆN CHỮ NHẬT 

5.3.1. Cấu kiện tiết diện chữ nhật có cốt thép căng bám dính trong vùng kéo 

Để tính toán độ bền chịu uốn theo công thức (5.14), trước tiên phải xác định chiều cao vùng 

nén x và ứng suất cực hạn của cốt thép căng pud.  

Giá trị x thường được xác định bằng quy trình lặp, trong đó vị trí trục trung hòa được điều 

chỉnh cho đến khi thỏa mãn điều kiện cân bằng lực theo phương ngang, tức là Fptd = Fcd, trong 

đó cả Fptd và Fcd đều là các hàm của x. Với tiết diện ngang đặt cốt thép đơn, Fcd là thể tích 

khối ứng suất nén trong bê tông và Fptd phụ thuộc vào biến dạng của cốt thép căng pud. Với 

giá trị x bất kỳ, biến dạng trong cốt thép căng được xác định bằng công thức (5.7). Ứng suất 

trong cốt thép tương ứng với giá trị tính toán của biến dạng pud, được xác định từ biểu đồ ứng 

suất - biến dạng của cốt thép căng. Khi tìm được giá trị đúng của x (khi Fptd = Fcd), độ bền 

uốn thiết kế MRd được tính toán theo công thức (5.14). 

Quy trình lặp tính toán MRd:  

1. Với εcu3 được lấy từ Bảng 3-1, chọn giá trị ban đầu của x (= x1) và xác định của pud 

tương ứng (= εpud1) theo công thức (5.7) và Fcd (= Fcd1) theo công thức (5.6). Ứng suất 

trong cốt thép căng σpud tương ứng (= pud1) được xác định từ công thức (5.13) bằng 

cách cân bằng lực kéo trong cốt thép với lực nén trong bê tông. 

2. Vẽ các điểm εpud1 và pud1 trên biểu đồ tính toán ứng suất - biến dạng của cốt thép căng 

(Hình 5.6). Nếu điểm này nằm trên đường cong ứng suất - biến dạng, thì giá trị của x 

được chọn trong bước 1 là đúng. Nếu không nằm trên đường cong, cần xác định lại x. 

3. Nếu các điểm εpud1 và σpud1 trong bước 2 không đủ gần với đường cong ứng suất - biến 

dạng, lặp lại bước 1 và 2 với giá trị x mới (= x2), sau đó xác định biến dạng và ứng 

suất tương ứng (ud2 và ud2) trong cốt thép căng. Cần lấy giá trị x mới lớn hơn nếu 

điểm (ud1 và ud1) được vẽ trong bước 2 nằm phía dưới đường cong ứng suất - biến 

dạng thiết kế và cần nhỏ hơn nếu điểm nằm phía trên đường cong. Sau đó vẽ các điểm 

mới ud2 và ud2 trên đường cong. 

4. Nội suy giữa các điểm từ bước 2 và 3 để xác định giá trị gần đúng của εpud, pud và giá 

trị tương ứng cho x. 
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5. Với các giá trị pud và x xác định trong bước 4, tính toán độ bền uốn MRd. Nếu vùng 

phía trên trục trung hòa là hình chữ nhật, MRd được tính theo công thức (5.14).  

VÍ DỤ 5.1 

Tính toán độ bền uốn thiết kế MRd của tiết diện chữ nhật trên Hình 5-3. Cốt thép căng bao 

gồm mười sợi 12,9 mm (loại thép Y1860S), có Ap = 1,000 mm2, fpk = 1,860 MPa, fpd = 1,391 

MPa, Ep = 195,000 MPa, γs = 1.15 và εuk = 0.035. Ứng suất trước hiệu quả là Pm,t = 1,200 kN. 

Mối quan hệ ứng suất - biến dạng thiết kế của cốt thép căng được thể hiện trong Hình 5-4. 

Các đặc trưng của bê tông là fck = 40 MPa và Ecm = 35,000 MPa. 

Tính toán 

Cường độ thiết kế của bê tông với hệ số an toàn cho bê tông C = 1.5 và hệ số αcc = 1.0: 

 
1.0 40

26.67 MPa
1.5

cc ck
cd

C

f
f






    

 

Tiết diện Biến dạng 

do Pm,t 

Biến dạng ở độ bền thiết 

kế 

Ứng suất và lực ở độ 

bền thiết kế 

Hình 5-3 Tiết diện và các phân bố biến dạng, ứng suất tính toán  
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Hình 5-4 Đường cong ứng suất – biến dạng của cốt thép căng (Ví dụ 5.1) 

Biến dạng ban đầu trong các cốt thép căng do ứng suất trước hiệu quả được tính theo biểu  

thức (5.10): 

 
3

, 1200 10
0.00615

195000 1000

m t

pe

p p

P x

E A x
     

Biến dạng trong bê tông gây ra bởi ứng suất trước hiệu quả ở cao độ của cốt thép căng được 

tính toán theo công thức (5.8). Vì ce nhỏ so với εpe, nên có thể sử dụng các đặc trưng của tiết 

diện bê tông nguyên để xác định: 

 
3 3 2

3

1 1200 10 1200 10 275
0.000341

35000 750 350 350 750 /12
ce

   
   

  
 

Biến dạng của thớ ở cao độ cốt thép căng ở điều kiện cực hạn được tính toán theo công thức 

(5.11): 

 
650

0.0035ptd

x
x

x


 
  

 
 

Biến dạng của cốt thép căng tại trạng thái cực hạn được xác định theo công thức (5.7): 

 
650

0.00615  0.000341 0.0035pud

x
x

x


 
    

 
 

Khi pd
pd pud ud

p

f

E
  

 
 


 


, quan hệ ứng suất – biến dạng cho cốt thép căng: 
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 

 
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Độ lớn của lực nén Fcd chịu bởi bê tông trên tiết diện chữ nhật là thể tích của khối ứng suất 

hình chữ nhật lý tưởng hóa trong Hình 5-3 và được tính theo theo công thức (5.6): 

 1.0 26.67 0.8 350 7467cd cdF f xb x x        (bê tông C40:  = 0.8; = 1.0) 

Lực kéo Fptd được xác định: 

Fptd = 1000 x pud 

Từ điều kiện cân bằng theo phương ngang: Fcd = Fptd ta có: 

pud = 7.467x 

Các giá trị thử của x được chọn và các giá trị tương ứng của pud và pud được lập trong bảng 

sau và được vẽ trên đường cong ứng suất - biến dạng cho thép trong Hình 5-4: 

Giá trị thử của x (mm) pud pud (MPa) Điểm trên đồ thị  

210 0.0138 1568 1 

190 0.0150 1419 2 

195 0.0147 1456 3 

Điểm 3 nằm đủ gần với biểu đồ ứng suất - biến dạng của cốt thép căng. Giá trị gần đúng của 

x được lấy bằng 195 mm.  

Với x/d = 0.300 < 0.45, yêu cầu về độ dẻo theo EN 1992-1-1 được thỏa mãn.  

Mô men uốn giới hạn được tính theo công thức (5.14): 

MRd = 1456×1000(650-0.8×195/2) = 833x106 Nmm = 833 kNm. 

5.3.2. Cấu kiện có tiết diện chữ nhật có cốt thép căng bám dính và cốt thép không căng 

Thông thường, ngoài các cốt cốt thép căng, cấu kiện bê tông ứng suất trước người ta còn bố 

trí cốt thép dọc không căng (cốt thép không căng) ở vùng chịu kéo hoặc ở cả vùng chịu kéo 

và chịu nén với nhiều mục đích, như để tăng cường độ chịu uốn khi cường độ do cốt thép 

căng không đủ, hay còn để kiểm soát nứt khi dự kiến có nứt xảy ra tại cấp tải sử dụng. Cốt 

thép không căng chịu nén cũng có thể được sử dụng để tăng cường vùng chịu nén trong những 

cấu kiện được bố trí cốt thép chịu kéo quá nhiều. Khi đó việc bố trí cốt thép chịu nén không 

chỉ làm tăng độ bền mà còn làm tăng độ cong khi phá hoại và do đó cải thiện độ dẻo. Sử dụng 

cốt thép trong vùng chịu nén cũng làm giảm độ võng dài hạn do từ biến và co ngót và từ đó 

cải thiện điều kiện sử dụng. Ngoài ra, cốt thép trong vùng chịu nén còn được đưa vào để cung 

cấp neo và đỡ cho cốt thép đai trong dầm. 
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Xem xét tiết diện đặt cốt thép kép như trong Hình 5-5a. Lực nén thiết kế gồm thành phần do 

cốt thép Fsd(1) (= σsd(1) As(1)) và  thành phần do bê tông Fcd (= ηf cdλxb). Độ lớn của biến dạng 

trong cốt thép chịu nén được xác định từ biểu đồ biến dạng tuyến tính như trong Hình 5-5b 

và được tính toán như sau: 

  

  3 1

1

cu s

sd

x d

x





  (5.15) 

 

Hình 5-5 Tiết diện ngang tiết diện Hình chữ nhật đặt cốt kép tại mô men thiết kế 

cực hạn. (a) Tiết diện. (b) Biến dạng. (c) Các ứng suất. (d) Các lực 

Nếu sử dụng mối quan hệ ứng suất – biến dạng thiết kế đàn hồi – dẻo lý tưởng, khi εsd(1) nhỏ 

hơn hoặc bằng biến dạng chảy tính toán của cốt thép không căng (εyd = fyd / Es = fyk /(γSEs)) 

thì ứng suất tính toán trong cốt thép chịu nén là σsd (1) = εsd(1) Es. Nếu εsd(1) vượt quá biến dạng 

chảy tính toán, thì σsd(1) = fyd = fyk / s. 

Lực kéo trong Hình 5-5d từ thành phần do cốt thép căng Fptd (= pudAp) và thành phần do cốt 

thép không căng Fsd (2) (= σsd (2) As (2)). Ứng suất tính toán trong cốt thép chịu kéo được xác 

định từ biến dạng εsd (2) theo công thức: 

  

  3 2

2

cu s

sd

d x

x





  (5.16) 

Nếu εsd(2)  εyd, thì σsd(2) = εsd(2) Es. Nếu εsd(2) > εyd, thì σsd(2) = fyd. 

Có thể sử dụng phương pháp lặp đúng dần tương tự như phương pháp được nêu trong Mục 

5.3.1 để tính toán chiều cao vùng nén x ứng với mô men giới hạn. Các giá trị liên tiếp của x 

được thử cho đến khi tìm được giá trị thỏa mãn công thức cân bằng theo phương ngang sau 

đây được thiết lập: 

 Fptd + Fsd(2) = Fcd + Fsd(1) (5.17) 
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Thông thường, cốt thép chịu nén được bố trí để cải thiện độ dẻo. Trong hầu hết các dầm đặt 

cốt thép kép, cốt thép không căng chịu kéo As(2)  bị chảy dẻo khi đạt trạng thái cực hạn. Việc 

cốt thép chịu nén As(1) có chảy dẻo hay không phụ thuộc vào chiều cao ds(1) của nó từ bề mặt 

trên cùng của vùng nén của tiết diện và vào chiều cao của trục trung hòa x. 

Đối với bất kỳ giá trị nào của x, với các ứng suất trong cốt thép chịu nén và chịu kéo được 

xác định từ các biến dạng sd(1) và εsd(2) (theo công thức (5.15) và (5.16) tương ứng). Công 

thức (5.17) có thể được khai triển như sau: 

 Fcd = fcdxb = Fptd + Fsd(2) – Fsd(1) = pudAp + sd(2)As(2) - sd(1)As(1) (5.18) 

và điều này có thể được sắp xếp lại để đưa ra các công thức sau cho x và pud: 

 
       2 2 1 1pud p sd s sd s

cd

A A A
x

f b

  

 

 
  (5.19) 

 
       2 2 1 1cd sd s sd s

pud

p

f xb A A

A

   


 
  (5.20) 

Khi giá trị của σpud (xác định từ công thức (5.20)) và giá trị của εpud (xác định từ công thức 

(5.15)) cùng thỏa mãn quan hệ ứng suất - biến dạng của cốt thép căng, ta tìm đươc giá trị của 

x. 

Nếu giả sử cốt thép không căng đạt trạng thái chảy dẻo trong tính toán thì phải kiểm tra các 

biến dạng tương ứng để đảm bảo rằng trên thực tế thép đã chảy dẻo. Nếu cốt thép chịu nén 

không chảy dẻo thì lực nén Fs(1) đã được đánh giá quá cao và giá trị đúng của x lớn hơn so với 

giá trị tính toán. Ứng suất trong cốt thép chịu nén σsd(1) trong các công thức (5.19) và (5.20) 

được lấy là εsd(1)Es thay vì fyd. Có thể cần thực hiện quy trình lặp để xác định giá trị chính xác 

của x và các nội lực tương ứng Fcd, Fsd(1), Fptd và Fsd(2). 

Khi điều kiện cân bằng theo phương ngang được thỏa mãn, mô men giới hạn của tiết diện có 

thể được xác định bằng cách lấy các mô men của các nội lực với một điểm thuận tiện bất kỳ 

trên tiết diện. Lấy mô men với điểm tương ứng với cao độ của thép thường chịu kéo ta có: 

 MRd = Fcdzc + Fsd(1)zs – Fptdzp (5.21) 

Đối với tiết diện Hình chữ nhật như trong Hình 5.5, các cánh tay đòn từ cốt thép không căng 

chịu kéo đến từng nội lực trong công thức (5.21) tương ứng là: 

 zc=ds(2) - x/2zs=ds(2) – ds(1)zp = ds(2) – dp (5.22) 

Trong các công thức này, Fsd(1) và Fcd là độ lớn của lực nén trong cốt thép và bê tông tương 

ứng, do đó, được xem là dương. 
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VÍ DỤ 5.2 

Tính toán mô men giới hạn MRd của tiết diện ngang như trong Ví dụ 5.1 nhưng có thêm cốt 

thép không căng. Cốt thép không căng được bố trí ở vùng chịu kéo với diện tích As = 1350 

mm2 ở cao độ ứng với ds = 690 mm. Sử dụng thép loại B500B, ứng suất chảy thiết kế là fyd = 

435 MPa và mô đun đàn hồi là Es = 200,000 MPa. Tất cả các đặc trưng vật liệu khác và các 

chi tiết tiết diện ngang được quy định trong Ví dụ 5.1. 

Tính toán 

Biến dạng thiết kế trong cốt thép căng được tính toán trong Ví dụ 5.1: 

 

650
0.006491 0.0035 pud

x

x


 
   

    

Độ lớn của lực nén Fcd chịu bởi bê tông phía trên trục trung hòa là: 

  = 1.0 26.67 0.8 350 7467cd cdF f xb x x       

Từ công thức (5.17) và với cu3 = 0.0035, cốt thép thường chịu kéo đã chảy dẻo, tức là εsd ≥ 

yd (= fyd / Es = 0.002175), với điều kiện chiều cao của trục trung hòa x nhỏ hơn hoặc bằng 

0.6167ds (= 425.6 mm). Nếu σsd được giả định bằng fyd, lực kéo tổng hợp Ftd (= Fptd + Fsd) 

được tính như sau: 

Ftd = pudAp + fydAs = 1000pud + (435x1350) = 1000x (pud + 587.3) 

Cân bằng theo phương dọc (Fcd = Ftd) ta có: 

pud = 7.467 x – 587.3 

Các giá trị thử của x được chọn và các giá trị tương ứng của pud và pud được lập bảng và 

được vẽ trên đường cong ứng suất - biến dạng như trong Hình 5-6: 

Giá trị thử của x (mm) pud pud (MPa) Điểm trên đồ thị  

280 0.0111 1503 4 

260 0.0117 1354 5 

269.5 0.0114 1452 6 

Do điểm 6 nằm đủ gần với đường cong ứng suất - biến dạng của cốt thép căng, nên giá trị của 

x được lấy gần đúng là 269.5 mm và khoảng cách từ mép trên của tiết diện đến điểm đặt lực 

kéo tổng hợp là d = 670 mm và do đó, x / d = 0.402. 

Rõ ràng trong Hình 5-6, biến dạng của cốt thép căng giảm khi đưa vào cốt thép chịu kéo (từ 

điểm 3 đến điểm 6) và khoảng cách từ mép trên của tiết diện đến trục trung hòa tăng lên.  
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Hình 5-6 Đường cong ứng suất – biến dạng cho cốt thép căng (Ví dụ 5.2). 

Biến dạng trong cốt thép chịu kéo ở trạng thái giới hạn cực hạn được xác định theo công thức 

(5.16): 

 

 
2

0.0035 690 269.5
0.0055

269.5
ydsd

 


    

và do đó, cốt thép thường đã chảy dẻo như giả thiết. Khoảng cách từ mép trên của tiết diện 

đến lực tổng hợp trong cốt thép chịu kéo là: 

 
662 mm

pud p p yd s s

pud p yd s

A d f A d
d

A f A






 


 

Lực nén thiết kế trong bê tông là Fcd = 7467 x 269,5 x 10-3 = 2012 kN và lực kéo trong cốt 

thép căng là Fptd = pudAp = 1425 kN. Độ bền mô men thiết kế được tính theo công thức (5.21) 

như sau: 

 

 

   3 3

2

        2012 690 0.8 269.5 / 2 10 1425 690 650 10 1114 kNm

Rd cd c ptd p cd s ptd s p

x
M F z F z F d F d d



 

 
      

 

         
  

5.4. TÍNH TOÁN CỐT THÉP KHÔNG CĂNG THEO ĐỘ BỀN UỐN 

5.4.1. Tính toán cốt thép không căng trong vùng kéo 

Xem xét tiết diện ngang đặt cốt thép đơn như trong Hình 5-7a. Giả thiết rằng ứng suất hiệu 

quả Pm,t, diện tích của cốt thép căng là Ap và kích thước tiết diện ngang đã được thiết kế để 

đáp ứng các yêu cầu về sử dụng của cấu kiện. Phân bố biến dạng và ứng suất lý tưởng theo 
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tiêu chuẩn EN 1992-1-1 cho trạng thái giới hạn cực hạn cũng được thể hiện trong Hình 5-7a. 

Mô men uốn giới hạn của tiết diện, ký hiệu là MRd1, được tính như sau: 

 1
1 1

2
Rd pud p p

x
M A d

 
  

 
 (5.23) 

trong đó: ứng suất trong cốt thép căng ở trạng thái giới hạn cực hạn pud1 có thể được tính từ 

đường cong quan hệ ứng suất - biến dạng của cốt thép (như trong Ví dụ 5.1) hoặc từ phép tính 

gần đúng trong Ví dụ 5.4. 

Nếu độ bền thiết kế MRd1  MEd thì tiết diện ngang đủ khả năng chịu uốn, không cần bổ sung 

cốt thép chịu kéo. Nếu MRd1 < MEd thì tiết diện không đủ khả năng chịu uốn, cần bổ sung cốt 

thép chịu kéo. 

Ngoài yêu cầu về cường độ, tiết diện cũng phải có đủ độ dẻo cần thiết. Để đảm bảo độ dẻo, 

chiều cao vùng nén phải không được vượt quá giá trị giới hạn. Tiêu chuẩn EN 1992-1-1 quy 

định giới hạn chiều cao vùng nén bằng 0,45d cho trường hợp bê tông có cấp độ bền không 

cao hơn C50 (fck ≤ 50 MPa) và 0.35d khi bê tông có cấp độ bền bằng hoặc cao hơn C55 (fck 

≥ 55 MPa). 

 

Hình 5-7 Tiết diện ngang chứa cốt thép chịu kéo - điều kiện thiết kế cực hạn: (a) 

Tiết diện ngang ứng suất trước cốt thép đơn, (b) Tiết diện ngang chứa cả cốt cốt 

thép căng và cốt thép không căng chịu kéo. 
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Để đảm bảo về độ dẻo, chiều cao vùng nén nên được giới hạn ở mức 0.3dp. Trong trường này, 

nếu giá trị của xl trong Hình 5-7a lớn hơn 0.3dp thì bổ sung cốt thép không căng chịu nén để 

giảm chiều cao vùng nén. Quy trình thiết kế được nêu trong Mục 5.4.2 cho các tiết diện ngang 

đặt cốt thép kép được khuyến nghị trong trường hợp này. 

Với tiết diện như trên Hình 5-7a, nếu MRd1 < MEd và nếu xl đủ nhỏ để đảm bảo độ dẻo, yêu 

cầu thiết kế trở thành xác định diện tích tối thiểu của cốt thép không căng chịu kéo As bổ sung 

vào tiết diện để thỏa mãn yêu cầu về cường độ (tức là As nhỏ nhất sao cho MRd = MEd). Hình 

5-7b thể hiện phân bố biến dạng và ứng suất trên tiết diện ngang có bố trí cốt thép không căng 

diện tích As được tính toán theo trạng thái giới hạn cực hạn. Với x đủ nhỏ đảm bảo độ dẻo, 

biến dạng của cốt thép chịu kéo εsd lớn hơn biến dạng chảy εyd (= fyd /Es), do đó σsd = fyd. Việc 

bổ sung As vào tiết diện ngang làm cho lực kéo thiết kế (Fptd + Fsd) tăng và do đó làm tăng lực 

nén Fcd (= Fcd1 + Fcd2). Để phù hợp với lực nén bổ sung này, chiều cao của khối ứng suất nén 

trong Hình 5-7b phải lớn hơn chiều cao của khối ứng suất trong Hình 5-7a (tức là λx> λx1). 

Giá trị tăng của x dẫn đến việc giảm độ cong cực hạn thiết kế (nghĩa là giảm độ dẻo), giảm 

biến dạng của cốt thép căng và theo đó giảm pud. Mặc dù mức giảm pud tương đối nhỏ, 

nhưng cần phải xác minh rằng tiết diện ngang được sửa đổi có đủ độ dẻo (nghĩa là giá trị của 

x vẫn duy trì nhỏ hơn khoảng 0.3d). 

 1
1 1

2
Rd pud p p

x
M A d




 
  

 
                                   (5.24) 

Nếu σpud được giả thiết là không đổi, ước tính ban đầu về độ lớn của diện tích cốt thép không 

căng As nhằm để tăng độ bền thiết kế từ MRd1 (độ bền chịu uốn của tiết diện trước khi bổ sung 

cốt thép thường) đến độ bền thiết kế MEd (bằng với độ bền tối thiểu cần thiết của tiết diện) có 

thể tính toán từ: 

1

2

Ed Rd
s

yd

M M
A

f z


  (5.25) 

Trong đó z2 là cánh tay đòn giữa lực kéo thiết kế trong thép bổ sung Fsd, cân bằng và ngược 

chiều lực nén Fcd2, kết quả từ việc tăng chiều cao của khối ứng suất nén. Cánh tay đòn z2 có 

thể được xấp xỉ ban đầu là: 

2 1( ) 0.9 sz d x   (5.26) 

VÍ DỤ 5.3 

Cường độ thiết kế của tiết diện ngang đặt cốt đơn như trong Hình 5-8 là MRd1 = 931 kNm. 

Phân bố ứng suất và biến dạng tương ứng với MRd1 cũng được minh họa trên Hình 5-8; các 
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đặc trưng vật liệu như sau fck = 40 MPa (fcd = 26.67 MPa), λ = 0.8, = 1.0, fpk = 1860 MPa, 

fpd = 1391 MPa, Ep = 195000 MPa.  

Xác định lượng cốt thép không căng chịu kéo bổ sung đặt cách mép dưới dầm một khoảng ds 

= 840 mm (fyd = 435 MPa) nếu mô men uốn thiết kế trên tiết diện là MEd = 1250 kNm. 

Tính toán 

Với tiết diện UST trong ví dụ này, x1 = 159 mm = 0.212dp và tiết diện là dẻo. Nếu bổ sung 

cốt thép không căng chịu kéo vào vị trí cách mép dưới dầm ds = 840 mm, thì cánh tay đòn z2 

trong công thức (5.26) có thể được lấy xấp xỉ bằng: 

 2 1 0.9 0.9 840 0.8 159   641.5 mm( )sz d x         

Diện tích cần thiết của thép không ứng suất trước được tính theo công thức (5.25) như sau: 

 
  6

2
1250 931 10

1143 mm
435   641.5

sA
 

 


 

Chọn 4D20 (As = 1256 mm2) bố trí cách mép dưới dầm một khoảng ds = 840 mm. 

Bài toán kiểm tra độ bền chịu uốn của dầm đảm bảo MRd ≥ 1250 kNm, và kiểm tra điều kiện 

tiết diện đó là dẻo, có thể được thực hiện bằng cách sử dụng quy trình lặp đúng dần trong Ví 

dụ 5.2. 

 

Hình 5-8 Tiết diện ngang đặt cốt đơn của Ví dụ 5.3 

5.4.2. Tính toán cốt thép không căng trong vùng nén 

Với tiết diện đặt cốt đơn (Hình 5-9a) trong đó xl lớn hơn 0.3dp, việc bố trí thêm cốt thép chịu 

kéo có thể sẽ gây ra vấn đề về độ dẻo. Trong những trường hợp này, có thể tăng độ bền thiết 

kế bằng cách bổ sung một lượng phù hợp cốt thép không căng chịu kéo và chịu nén mà không 

làm giảm độ cong, tức là không làm tăng x. Nếu chiều cao trục trung hòa được giữ không đổi 

tại xl, thì các giá trị của Fcd (lực nén do bê tông chịu) và Fptd (lực kéo trong cốt thép căng) 



84 

 

trong Hình 5-9a và b là như nhau trong đó, Fcd bằng và ngược chiều với Fptd. Với phân bố 

biến dạng trên tiết diện trong Hình 5-9b, biến dạng ở các vị trí tương ứng của cốt thép không 

căng lớp trên và dưới có thể được xác định bằng các công thức (5.16) và (5.17), và từ đó xác 

định được ứng suất trong cốt thép không căng sd(1) và σsd(2). Lực kéo cân bằng trong cốt thép 

không căng là: 

  1)1(1) ( sd s sd
F A   (5.27) 

  2( ) (2 ) 2
 sd s sd

F A   (5.28) 

Khi khoảng cách từ mép trên đến cốt thép chịu nén nhỏ hơn λx, lực nén Fsd(1) được lấy bằng 

Fsd(1) = As(1) (σsd(1) - fcd), để tính đến các khoảng cách trong bê tông vùng nén tạo bởi cốt thép 

chịu nén.  

 

Hình 5-9 Tiết diện đặt cốt thép kép ở điều kiện trạng thái giới hạn cực hạn: (a) 

Tiết diện ngang chỉ chứa cốt thép căng, (b) Tiết diện ngang chứa cốt thép không 

căng lớp trên và lớp dưới 

Nếu MRd1 là độ bền thiết kế của tiết diện đặt cốt thép đơn trong Hình 5-9a (xác định theo công 

thức (5.9)) và MEd là mô men thiết kế (bằng cường độ yêu cầu tối thiểu của tiết diện ngang 

đặt cốt kép), thì diện tích tối thiểu của cốt thép chịu kéo được xác định như sau: 
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Đối với cốt thép không căng thông thường, σsd(2) thường đạt tới giới hạn chảy (tức là σsd(2) = 

fyd) với điều kiện εsd(2)  εyd và chiều cao của trục trung hòa x thỏa mãn các yêu cầu về độ dẻo 

đã nêu. Để cân bằng, các lực trong cốt thép không căng lớp trên và dưới bằng nhau và ngược 

dấu, tức là Fsd(1) = Fsd(2), vì Fcd = Fptd. Từ các công thức (5.27) và (5.28) ta có: 
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Nếu chiều cao của trục trung hòa trong Hình 5-9b lớn hơn 0.3d, tiết diện được coi là không 

dẻo và phải xem xét giảm x. Giá trị x thích hợp được lựa chọn (giả sử x = 0.3d). Đối với giá 

trị này của x, tất cả các thép biến dạng (εsd(1), εsd(2) và εptd) và do đó tất cả các ứng suất thép 

thiết kế ở điều kiện thiết kế trạng thái giới hạn cực hạn (σsd(1), σsd(2) và pud) có thể được xác 

định. Khi εptd được tính từ giá trị giả thiết của x, tổng biến dạng trong cốt thép căng εpud có 

thể được tính theo công thức (5.15) và ứng suất pud có thể được đọc trực tiếp từ quan hệ ứng 

suất - biến dạng. Theo cách này, có thể đánh giá độ lớn của lực kéo trong cốt thép căng (Fptd 

= Appud) và lực nén trong bê tông (Fcd = fcdλxb) có thể được đánh giá. Nếu độ bền thiết kế 

yêu cầu của tiết diện MRd vượt quá momen uốn thiết kế MEd, diện tích tối thiểu của thép vùng 

nén có thể tính được bằng cách lấy mô men đối với cao độ của cốt thép không căng chịu kéo: 
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 (5.31) 

Từ điều kiện cân bằng theo phương ngang Fsd(2) = Fcd + Fsd(1) – Fptd, ta có diện tích cốt thép 

không căng chịu kéo bằng: 
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VÍ DỤ 5.4 

Xác định lượng cốt thép không căng cần thiết để tăng độ bền uốn thiết kế của tiết diện trong 

Hình 5-4 (Ví dụ 5.1) nếu mô men uốn thiết kế MEd là 1150 kNm. Cốt thép chịu kéo bổ sung 

bố trí cách mép dưới dầm ds(2) = 690 mm và cốt thép chịu nén (nếu yêu cầu) bố trí cách mép 

dưới dầm ds(1) = 60 mm. Sử dụng cốt thép có fyd = 435 MPa và Es = 200.000 MPa. 

Tính toán 

Từ Ví dụ 5.1, ta có MRd1 = 833 kNm và x1 = 195 mm. Nếu chỉ thêm thép không căng chịu 

kéo, cánh tay đòn z trong công thức (5.26) bằng: 
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 0.9 690 0.8 195 481 mmz       

Theo công thức (5.25) ta có: 
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Bố trí cốt thép không căng trong vùng kéo 5D20 (1570 mm2) tại cao độ cách mép dưới dầm 

ds(2) = 690 mm. 

Trong ví dụ này, chiều cao vùng nén tăng trên 0.3d và độ cong ở điều kiện trạng thái giới hạn 

cực hạn nhỏ hơn giá trị tối thiểu trong công thức (5.22). Như vậy cần tăng khả năng chịu uốn 

bằng cách bổ sung cả cốt thép không căng chịu kéo và nén. 

Nếu vị trí trục trung hòa được giữ cố định như trong Ví dụ 5.1, tức là x = x1 = 195 mm, thì 

ứng suất và biến dạng trong cốt thép căng vẫn như tính toán trước đó, tức là pud = 0.0147 và 

pud = 1456 MPa.  

Với ds(1) = 60 mm, từ công thức (5.16) ta có: 

sd(1) = 0.0035(195-60)/195 = 0.00242 > yd và sd(1) = fyd = 435MPa 

Và từ công thức (5.17) ta có: 

sd(2) = 0.0035(690-195)/195 = 0.00888 > yd và sd(2) = fyd = 435 MPa 

Diện tích tối thiểu của thép chịu kéo và chịu nén bổ sung tính theo các công thức (5.29) và 

(5.30), tương ứng như sau: 
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Bố trí 4D20 trong vùng nén và 4D20 trong vùng kéo của tiết diện (ds(1) = 60 mm và ds(2) = 690 

mm) 

5.5. CẤU KIỆN CÓ CÁNH 

Cấu kiện bê tông ứng suất trước có tiết diện ngang hình chữ I, T và hình hộp như trong Hình 

5-10a thường được sử dụng trong thực tế. Trong các hệ sàn toàn khối, dầm được đổ toàn khối 

với sàn, như vậy một phần của bản sàn đóng vai trò như cánh trên hoặc cánh dưới của dầm 

(Hình 5-14b). Chiều rộng cánh hiệu quả beff  (Hình 5-10b) được chọn sao cho ứng suất trên 

chiều rộng dầm có cánh có thể được coi là phân bố đều và beff phụ thuộc vào kích thước dầm, 
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sàn, nhịp; vào điều kiện liên kết gối tựa, dạng của tải trọng, sự phân bố và lượng cốt thép 

ngang trong bản sàn. 

 

Hình 5-10 Các tiết diện có cánh điển Hình: (a) Đúc sẵn;   (b) Toàn khối 

 

Hình 5-11 Các tham số chiều rộng cánh hiệu quả: (a) Mặt đứng – định nghĩa của 

l0  ; (b) Các tiết diện ngang dầm hiệu quả. 
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Tiêu chuẩn EN 1992-1-1  quy định chiều rộng bản cánh hiệu quả theo khoảng cách l0 dọc 

theo dầm giữa các điểm có mô men bằng 0 (Hình 5-11a) và hình học của tiết diện ngang (Hình 

5-11b) như sau: 

Với tiết diện chữ T:  beff = beff,1 + beff,2 + bw (5.32) 

Với tiết diện chữ L:   beff = beff,1 +bw (5.33) 

trong đó: 

 
, 0 00.2 0.1 0.2eff i ib b l l   (5.34) 

Giá trị beff,i (Hình 5-11) không được vượt quá một nửa khoảng cách thông thủy tới dầm song 

song cạnh nó (tức là beff,i ≤ bi). Khi tính toán kết cấu, có thể giả thiết rằng chiều rộng bản cánh 

hiệu quả không đổi trên toàn bộ nhịp và bằng với giá trị beff được xác định cho tiết diện giữa 

nhịp (vùng A được trong Hình 5-11a). 

Có thể sử dụng cách tính toán độ bền uốn được giới thiệu ở Mục 5.3 để xác định độ bền uốn 

của các tiết diện không phải là hình chữ nhật. Trong trường hợp chiều cao vùng nén nhỏ hơn 

chiều dày bản cánh chịu nén, có thể áp dụng trực tiếp các công thức tính toán độ bền uốn cho 

tiết diện chữ nhật với beff là chiều rộng và x là chiều cao vùng nén. Độ bền thiết kế MRd 

không bị ảnh hưởng bởi hình dạng của tiết diện bê tông bên dưới khối ứng suất nén và chỉ 

phụ thuộc vào diện tích và vị trí của cốt thép và cốt thép căng trong vùng chịu kéo. Nếu vùng 

bê tông chịu nén trên tiết diện ngang không phải hình chữ nhật, cần thay đổi các công thức 

tính toán giá trị và vị trí lực nén trong bê tông sử dụng cho tiết diện chữ nhật cho phù hợp. 

Hình 5-12 minh họa phân bố ứng suất và biến dạng trên tiết diện chữ T chịu uốn. Nếu λx  t 

(như trong Hình 5-12a), vùng nén Ac là hình chữ nhật và cường độ chịu uốn của tiết diện chữ 

T tương đương với một tiết diện hình chữ nhật có chiều rộng beff có cùng lượng cốt thép chịu 

kéo bố trí ở vị trí tương ứng. Khi đó, có thể được sử dụng công thức (5.21) để tính toán độ 

bền uốn thiết kế của tiết diện chữ T với chiều cao trục trung hòa x được xác định theo công 

thức (5.19), và thay thế giá trị b trong mẫu số bằng beff. 

Nếu λx > t, diện tích bê tông trong nén Ac có dạng hình chữ T (Hình 5-12b). Có thể coi ứng 

suất phân bố đều trên toàn diện tích Ac bằng ηfcd. 

Để thuận tiện có thể phân chia lực nén trong bê tông thành một lực trong vùng cánh Fcdf và 

một lực trong vùng sườn Fcdw như sau (Hình 5-12b): 

 Fcdf = fcdtbeff (5.35) 

 Fcdw =  fcd (x-t) bw (5.36) 
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Bằng cách cân bằng các lực kéo và lực nén, chiều cao của trục trung hòa x có thể được xác 

định được bằng quy trình lặp đúng dần từ đó sẽ xác định được mô men bên thiết kế MRd. 

 

Hình 5-12 Độ bền uốn thiết kế của tiết diện cánh: (a) Khối ứng suất nén trong 

vùng cánh; (b) Khối ứng suất nén trong vùng cánh và sườn 

VÍ DỤ 5.5 

Xác định cường độ chịu uốn thiết kế của tiết diện chữ T kép được trên Hình 5-13. Tiết diện 

ngang được bố trí tổng cộng 26 sợi cốt thép căng đường kính 12.9 mm (hai bó cốt thép căng 

mỗi bó chứa 13 sợi) được bố trí dưới trọng tâm tiết diện một khoảng 408 mm.  

Lực ứng suất trước hiệu quả Pm,t = 3250 kN. Quan hệ ứng suất - biến dạng của cốt thép căng 

được thể hiện trong Hình 5-14 và mô đun đàn hồi và cường độ chịu kéo của nó lần lượt là Ep 

= 195,000 MPa và fpk = 1,860 MPa.  

Các đặc trưng của tiết diện và vật liệu như sau: A = 371 x 103 mm2; I=22.8 x109 mm4; Zbtm = 

43.7 x106 mm3; Ztop = 82.5 x106 mm3; Ap = 26 x100 = 2600mm2; fpd = 1391 MPa; Ecm = 

35000MPa; fck=40MPa; fcd = 26.67 MPa;  = 0.8 và   = 1.0. 
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Hình 5-13 Tiết diện chữ T kép, tất cả kích thước đo đơn vị mm (ví dụ 6.7) 

 

Hình 5-14 Đường cong ứng suất - biến dạng cho cốt thép căng (Ví dụ 5.7) 

Tính toán 

Tính toán tương tự như trong Ví dụ 5.1, thành phần biến dạng trong cốt thép căng được xác 

định từ công thức (5.11) đến (5.14) như sau: 
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Theo công thức (5.15) ta có: 

 
685

0.00734 0.0035pud

x

x


 
   

 
 

Kiểm tra nhanh trạng thái cân bằng theo phương ngang cho thấy λx lớn hơn đáng kể so với 

chiều dày cánh là 50 mm. Điều này nghĩa là toàn bộ cánh trên và một phần phía trên của mỗi 

sườn đang chịu nén. Theo công thức (5.35) ta có: 

31.0 26.667 50 2400 3200 10 N cdfF        

Trong ví dụ này, phần sườn giảm dần và bw thay đổi theo chiều cao. Chiều rộng của sườn ở 

chiều cao λx được tính theo: 

210 /10 210 – 0.08w xb x x     

Do đó, lực nén trong sườn là: 

   2.205
26.67 0.8 50 2 17069 8961.1 553400

2

w x
cdw

b
F x x x 

         
 

 

Lực nén hệ quả là tổng của lực nén trong phần cánh và phần sườn: 

217069 9861.1 2647000cd cdf cdwF F F x x       

Lực kéo trong các cốt thép căng là:  

 2600ptd pudF   

Cân bằng Fcd và Fptd ta có:  

20.0006565 3.4466 1018.1 pud x x      

Xác định x bằng phương pháp lặp đúng dần, các điểm kết quả được lập bảng và được vẽ trên 

các đường ứng suất - biến dạng trong Hình 5-14: 

Giá trị thử của x(mm) pud pud (MPa) Điểm trên đồ thị 

150 0.0198 1520 1 

140 0.0210 1488 2 

144 0.0205 1500 3 

Do điểm 3 nằm đủ gần với đường cong ứng suất - biến dạng cho cốt thép căng, nên lấy x bằng 

144 mm.  

Chiều cao vùng nén λx = 115,2 mm, lớn hơn chiều dày cánh (như đã giả thiết trước đó). Các 

lực cân bằng trên tiết diện ngang bằng: 
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32600 1500 10 3900 kNcd ptdF F       

Trong trường hợp này x = 0.210dp < 0.3dp do đó phá hoại có thể được coi là dẻo. Lực nén 

trong cánh Fcdf = 3200 kN đặt tại vị trí cách mép trên của dầm 25 mm và lực nén trong sườn 

Fcdw = 700 kN đặt tại tâm các diện tích hình thang của các sườn ở trên λx, tức là 82.4 mm kể 

từ mép trên cùng. 

Bằng cách lấy các mô men của các nội lực nén với cao độ của cốt thép căng, ta có: 

   3 33200 685 25 10 700 685 82.4 10 2534 kNmRdM            

5.6. CẤU KIỆN BÊ TÔNG ỨNG SUẤT TRƯỚC SỬ DỤNG CỐT THÉP CĂNG 

KHÔNG BÁM DÍNH 

Trong kết cấu bê tông ứng suất trước căng sau, khi cốt thép căng không bám dính với bê tông, 

ứng suất giới hạn trong cốt thép căng σpud nhỏ hơn đáng kể so với cốt thép căng có bám dính 

và biến dạng cuối cùng trong cốt thép căng không bám dính cũng khó được xác định chính 

xác so với cốt thép căng có bám dính. Độ bền chịu uốn của tiết diện có chứa các cốt thép căng 

không bám dính có thể chỉ đạt mức 75% so với tiết diện cốt thép căng có bám dính tương 

đương.  

Cốt thép căng không bám dính không bị hạn chế bởi bê tông dọc theo chiều dài của nó, cho 

phép sự trượt giữa cốt thép căng và ống gen luồn cốt thép căng xảy ra khi tải trọng ngoài tác 

dụng và khi cấu kiện biến dạng. Biến dạng cốt thép căng không dính bám phân bố đều hơn 

dọc theo chiều dài của cấu kiện và có xu hướng thấp hơn ở các vùng có mô men lớn nhất so 

với cốt thép căng bám dính. Độ bền chịu uốn thiết kế của tiết diện có thể đạt được trước khi 

ứng suất trong cốt thép căng không bám dính đạt đến giới hạn chảy. Đối với các cấu kiện 

không bố trí cốt thép bám dính, vấn đề kiểm soát nứt nếu có sẽ trở nên phức tạp hơn, nếu xảy 

ra nứt do uốn, số lượng vết nứt trong vùng chịu kéo ít hơn, nhưng vết nứt lớn hơn so với cấu 

kiện chứa cốt thép bám dính. 

Để xác định sự gia tăng ứng suất thiết kế trong một cốt thép căng không bám dính ở trạng thái 

giới hạn cực hạn Δσp, cần xem xét biến dạng của toàn bộ cấu kiện bằng cách sử dụng các giá 

trị trung bình của các đặc trưng vật liệu. Giá trị thiết kế của ứng suất tăng là Δpd = ΔpγΔP. 

Khi phân tích phi tuyến được thực hiện, hệ số an toàn riêng phần γΔP được lấy bằng 1.2 khi 

giá trị đặc trưng cận trên của Δpd là bắt buộc, và  lấy bằng 0.8 khi giá trị đặc trưng cận dưới 

của Δσpd là bắt buộc. Nếu phân tích tuyến tính được áp dụng, với các đặc trưng của tiết diện 

không bị nứt, biến dạng cấu kiện tính toán thường sẽ đánh giá thấp các biến dạng thực tế và 

tiêu chuẩn EN 1992-1-1 cho phép γΔP được lấy là 1.0 và Δσpd = Δσp 
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Nếu không có tính toán chi tiết về sự thay đổi độ dài của cốt thép căng, EN 1992-1-1 cho 

phép ứng suất trong cốt thép căng ở trạng thái giới hạn cực hạn được giả sử bằng với ứng suất 

hiệu quả (sau tất cả tổn hao) cộng với Δp,ULS = 100 MPa. 

Để đảm bảo độ chắc chắn và đồng thời cũng để kiểm soát nứt, trong thực hành tốt nhất nên 

sử dụng cốt thép không căng chịu kéo có bám dính ở các cấu kiện trong đó các cốt thép căng 

ứng suất trước căng sau sẽ duy trì không bám dính trong một thời gian đáng kể trong và sau 

khi xây dựng. 

  



94 

 

Chương 6. TÍNH TOÁN DẦM THEO ĐỘ BỀN 

CHỊU CẮT VÀ CHỊU XOẮN 

6.1. KHÁI QUÁT CHUNG 

Khi dầm bê tông cốt thép chịu tải trọng lớn, các vết nứt trong dầm có thể xuất hiện theo các 

dạng A,B,C như trong Hình 6-1. 

Sự kết hợp giữa mô men uốn và lực cắt gây ra ứng suất kéo chính theo phương xiên góc so 

với trục cấu kiện, làm bê tông bị nứt xiên. Cốt thép dọc, cốt thép đai và/hoặc cốt xiên đi ngang 

qua vết nứt xiên chịu các lực kéo trong phần sườn của dầm và chống lại sự mở rộng vết nứt.  

 

Hình 6-1 Các loại vết nứt khi dầm quá tải 

Trong dầm bê tông ứng suất trước, lực nén trước theo phương trục dầm làm chậm sự hình 

thành các vết nứt trong dầm. Nhờ ứng suất nén trước theo phương trục dầm mà góc nghiêng 

của các vết nứt xiên giảm xuống, làm tăng hiệu quả chịu lực của cốt thép ngang trên tiết diện 

nghiêng và do vậy làm tăng khả năng chịu lực cắt của dầm. 

Trường hợp cốt thép căng nghiêng một góc θp, thành phần thẳng đứng Pv của ứng suất trước 

(Pv= Psinθp≈ Pθp) thường tác động theo hướng ngược với hướng tải trọng gây ra lực cắt. Do 

vậy, khả năng chịu cắt thiết kế VEd của tiết diện giảm đi khi có ứng suất trước: 

 VEd = Vloads – Pv (6.1) 

Như vậy, ứng suất trước làm tăng khả năng chịu cắt của dầm bê tông cốt thép.  

6.2. TÍNH TOÁN DẦM THEO ĐỘ BỀN CHỊU CẮT  

6.2.1. Cấu kiện không bố trí cốt thép chịu cắt  

Độ bền chịu cắt thiết kế của cấu kiện không bố trí cốt thép chịu cắt VRd,c là tải trọng cần thiết 

để gây ra vết nứt xiên đầu tiên. Trong các vùng của dầm mà lực cắt thiết kế VEd ≤ VRd,c thì 

không cần tính toán bố trí cốt thép chịu cắt. Các yếu tố cơ bản kiểm soát độ bền chịu cắt của 
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các cấu kiện không bố trí cốt thép chịu cắt là cường độ bê tông, hàm lượng cốt thép và chiều 

cao tiết diện cấu kiện, được tính toán cho cấu kiện bị nứt và chưa nứt như sau. 

Theo EN 1992-1-1, giá trị thiết kế của độ bền chịu cắt VRd,c (tính bằng N) trong cấu kiện bê 

tông ứng suất trước bị nứt do uốn được tính theo công thức: 

 
1/3

, , 1 1 1 100 ³[ ( ) ] ( )Rd c Rd c ck cp w min cp wV C k r f k s b d k s b d    (6.2) 

trong đó:  

fck tính bằng MPa;  

1 200 /k d   (d tính bằng mm);  

 1 s1 wr = A / b d 0,02 ;  

Asl  là diện tích của cốt thép dọc chịu kéo, được kéo dài thêm ít nhất (lbd + d) ra khỏi 

vị trí tiết diện xem xét;  

bw  là chiều rộng nhỏ nhất của mặt cắt ngang trong vùng chịu kéo (tính bằng mm);  

cp = NEd / Ac <0.2fcd (tính bằng MPa);  

NEd  là độ lớn của lực nén dọc trục trên mặt cắt do tải trọng thiết kế và ứng suất trước 

(tính bằng N);  

Ac (mm2) là diện tích mặt cắt ngang bê tông;  

CRd,c = 0.18 / c = 0.12 cho tải trọng liên tục và tạm thời;  

k1 = 0.15 và  

νmin = 0.035k1.5 fck
0.5.  

Trong các đoạn dầm không bị nứt (ứng suất kéo ở thớ cực hạn nhỏ hơn fctk,0,05 / γc), độ bền 

chịu cắt thiết kế được xác định như sau: 

  
2

, 1
w

Rd c ctd cp ctd

Ib
V f f

S
   (6.3) 

trong đó: 

I  là mô men quán tính của tiết diện;  

bw  là chiều rộng của mặt cắt ngang tại trục trung tâm (cho phép sự có mặt của các 

ống gen luồn cáp);  

S  là mô men tĩnh của diện tích trên so với trục trung tâm;  

α1 = lx / lpt2 ≤ 1.0 cho cấu kiện chịu kéo trước và α1 = 1.0 cho các loại cấu kiện ứng 

suất trước khác;  
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lx  là khoảng cách của mặt cắt được xem xét từ điểm bắt đầu chiều dài truyền ứng 

suất;  

σcp  là độ lớn của ứng suất nén trong bê tông tại trục trung tâm do tải trọng dọc trục 

và / hoặc ứng suất trước (cp = NEd / Ac tính bằng MPa);  

lpt2  là giới hạn trên của chiều dài truyền (lpt2 = 1,2lpt). 

6.2.2. Cấu kiện có bố trí cốt thép chịu cắt  

6.2.2.1.  Mô hình giàn  

EN 1992-1-1 giới thiệu một phương pháp thiết kế chịu cắt dựa trên mô hình giàn (Hình 6-2). 

Phương pháp này cho phép tìm được các phương án kinh tế về lượng cốt thép chịu cắt, nhưng 

đổi lại cần phải cung cấp thêm độ dài neo cho cốt thép chịu kéo trên mức yêu cầu của thiết kế 

chịu uốn. 

 

Hình 6-2 Mô Hình giàn cho tính toán dầm chịu cắt 

Ứng xử của dầm sau khi nứt được giải thích bằng mô hình giàn, trong đó, các thanh giàn chịu 

nén và chịu kéo lớp trên và dưới dầm lần lượt là bê tông trong vùng nén và thép chịu kéo. Các 

thanh giàn còn lại liên kết thanh giàn trên và dưới là các phần tử thép chịu kéo và thanh chống' 

bê tông ảo. Giàn ảo có thể được sử dụng để thấy được dòng truyền lực trong một dầm sau khi 

bị nứt xiên. 
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Ở trạng thái cực hạn, phá hoại do cắt có thể bắt đầu khi cốt thép đai bị chảy dẻo. Nếu trong 

sườn dầm có bố trí một lượng lớn cốt thép thì phá hoại nén vỡ của thanh chống bê tông chịu 

nén sẽ xảy ra. Người ta hạn chế phá hoại nén vỡ bằng cách đặt giới hạn trên cho lượng cốt 

thép ở sườn dầm. Đôi khi phá hoại cắt có thể xảy ra sớm do các cốt thép đai không đủ neo. 

Khi cấu tạo cốt thép cần chú ý chi tiết neo để đảm bảo cốt thép đai phát triển đầy đủ khả năng 

chịu kéo để một vết nứt xiên có thể cắt ngang qua điểm bất kỳ trên nhánh đai đứng. 

6.2.2.2. Độ bền chịu cắt thiết kế VRd 

Ở trạng thái giới hạn giới hạn cực hạn, theo EN 1992-1-1 độ bền chịu cắt thiết kế VRd được 

tính toán dựa trên mô Hình giàn từ đóng góp của ba giá trị thiết kế: 

 
,   Rd Rd s ccd tdV V V V    (6.4) 

Trong đó:  

VRd,s  là thành phần lực ngang do cốt thép chịu cắt;  

Vccd  là thành phần lực ngang do thanh chịu nén xiên;  

Vtd  là thành phàn lực ngang do cốt thép dọc chịu kéo (và chỉ khác không khi cốt 

thép chịu kéo theo phương xiên). 

Mô hình giàn được thể hiện trên Hình 6-2, trong đó Fcd là giá trị thiết kế của lực nén theo 

phương dọc trục của cấu kiện, Ftd là giá trị thiết kế lực kéo trong thanh ngang chịu kéo, θ là 

góc giữa thanh chống chịu nén và trục dọc, α là góc giữa cốt thép chịu cắt và trục dọc và z là 

khoảng cách đứng giữa các thanh ngang chịu nén và kéo và có thể lấy z = 0,9d. Tiêu chuẩn 

EN 1992-1-1 đưa ra yêu cầu giới hạn cho góc θv: 

1 cot  2.5   (6.5) 

Đối với cấu kiện có cốt thép chịu cắt thẳng đứng, khả năng chịu cắt VRd là giá trị nhỏ hơn 

của: 

 
,   v

Rd s sw ywd

zcot
V A f

s


  (6.6) 

và 

 
 

1
,   cw w cd

Rd max

v v

b z f
V

cot tan

 

 



 (6.7) 

Trong các công thức (6.6) và (6.7):  

Asw  là diện tích mặt cắt ngang của mỗi đai; 

fywd  là cường độ chảy dẻo thiết kế của cốt thép chịu cắt; 
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bw  là chiều rộng tối thiểu của mặt cắt ngang tiết diện giữa các thanh ngang chịu kéo 

và nén [cho phép có ống lồng đặt cốt thép căng ở trong sườn - xem các công 

thức (6.23) và (6.24)];  

ν1  là một hệ số giảm cường độ cho bê tông bị nứt do cắt: 

 1 0.6 1
250

ckf


 
  

 
 (6.8) 

Nếu ứng suất cắt thiết kế trong cốt thép chịu cắt nhỏ hơn 0.8fyk, thì ν1 có thể lấy như sau: 

 1 0,6     đối với bê tông có  60ckf MPa   (6.9) 

 1 0,9 / 200 0,5ckf        đối với bê tông có 60ckf MPa   (6.10) 

Nếu ν1 được xác định theo (6.9) hoặc (6.10) thì fywd trong (6.6) được giảm xuống thành 

0,8fywd. 

Hệ số αcw tính đến trạng thái ứng suất trong thanh ngang chịu nén. αcw = 1,0 cho các cấu kiện 

không ứng suất trước. Đối với các cấu kiện ứng suất trước: 

  1 / 1.25cw cp cdf     khi 0 < cp ≤ 0.5fcd (6.11) 

  2.5 1 /cw cp cdf    khi 0.5fcd  < cp <1.0 (6.12) 

Trong đó cp là ứng suất nén trung bình (lấy dấu dương) trong bê tông do lực dọc tính toán 

gây ra, có thể lấy giá trị trung bình trên tiết diện bê tông khi tính cốt thép. Giá trị cp không 

cần tính toán tại tiết diện có khoảng cách nhỏ hơn 0,5 .cotd   tính từ mặt gối tựa. 

Đối với cấu kiện có cốt thép chịu cắt nghiêng một góc α, khả năng chịu cắt VRd là giá trị nhỏ 

hơn trong hai giá trị sau: 

 
,

( cot )v
Rd s sw ywd

z cot
V A f

s

 


 (6.13) 

và 

 
 

1
, 2

( cot )

1

cw w v
Rd max

v

b z cot
V

cot

   







 (6.14) 

6.2.3. Độ bền chịu cắt ở gần gối tựa  

Với các cấu kiện ngắn như vai cột hoặc dầm chịu tải trọng tác dụng tương đối gần gối tựa (av 

≤ 2d), một phần đáng kể tải trọng gần gối tựa được chuyển lên gối tựa qua thanh chống xiên. 

Khi đó ảnh hưởng của những tải trọng này được kể đến bằng cách nhân lực cắt thiết kế VEd 

với hệ số  / 2 ³ 0.25va d   , trong đó av được xác định như trên Hình 6-3. Và lực cắt VEd 

sau khi được giảm xuống phải thỏa mãn điều kiện: 
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Ed sw ywdV A f sin  (6.15) 

trong đó Aswfywd là độ bền của các cốt thép chịu cắt trong phạm vi 0.75av của av, như trên 

Hình 6-4. Hệ số giảm  chỉ được sử dụng để tính toán cốt thép chịu cắt khi các cốt thép dọc 

được neo đầy đủ tại gối tựa.  

 

Hình 6-3 Tải trọng gần gối tựa  

 

Hình 6-4 Cốt thép chịu cắt khi nhịp chịu cắt ngắn với thanh chống truyến lực lên 

gối tựa 

Giá trị VEd được tính toán không có hệ số giảm β phải thỏa mãn điều kiện: 

  0.3 1
250

ck
Ed w cd

f
V b df

 
 

 
 (6.16) 

6.2.4. Một số quy định khác 

6.2.4.1. Diện tích cốt thép chịu cắt lớn nhất 

Hàm lượng cốt thép chịu cắt lớn nhất được tiêu chuẩn EN 1992-1-1 quy định như sau: 

- Trường hợp cốt thép chịu cắt theo phương đứng (α = 900): 
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, 1

2

sw max cw w cd

ywd

A b f

s f

 
  (6.17) 

- Trường hợp cốt thép chịu cắt theo phương xiên (0<α <900): 

 
, 1

2

sw max cw w cd

ywd

A b f

s f sin

 


  (6.18) 

6.2.4.2. Diện tích cốt thép chịu cắt nhỏ nhất 

Hàm lượng cốt thép chịu cắt không được nhỏ hơn hàm lượng tối thiểu: 

 
 

sw
w min

w

A

sb sin
 


   (6.19) 

trong đó:   

 
0.08 ck

min

yk

f

f
   (6.20) 

Từ đó ta có lượng cốt thép chịu cắt tối thiểu là: 

 
,min 0.08sw w ck

yk

A b sin f

s f


  (6.21) 

6.2.4.3. Khoảng cách lớn nhất giữa các cốt đai 

Tiêu chuẩn EN 1992-1-1 quy định khoảng cách lớn nhất giữa các cốt thép đai như sau: 

 sl,max = 0.75d(1+cot α) (6.22) 

6.2.4.4. Bề rộng dầm danh nghĩa 

Khi sườn có chứa ống lồng được bơm vữa với đường kính ngoài / 8wb  , khả năng chịu cắt 

VRd.max phải được tính toán trên cơ sở chiều dày danh ngĩa của sườn: 

 
, 0.5w nom wb b     (6.23) 

trong đó ϕ là đường kính ngoài của ống lồng và Σϕ được xác định đối với cao độ bất lợi nhất 

trên mặt cắt ngang.  

Đối với ống lồng bằng kim loại có bơm vữa có / 8wb  , 
,  w nom wb b .  

Đối với ống lồng không bơm vữa, ống lồng bằng nhựa có bơm vữa và thanh căng không bám 

dính, chiều rộng danh nghĩa của sườn được xác định: 

 
, 1,2w nom wb b     (6.24) 
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Giá trị 1,2 trong (6.24) nhằm tính đến sự nứt tách dải bê tông do kéo ngang và có thể giảm 

xuống 1,0 nếu bố trí đầy đủ cốt thép ngang. 

6.2.4.5. Lực kéo dọc bổ sung  

Lực kéo bổ sung ΔFtd trong cốt thép dọc do lực cắt VEd được tính toán như sau: 

  0.5 –  td Ed vF V cot sin    (6.25) 

Lực trong cốt thép chịu kéo  /Ed tdM z F   không được lớn hơn (
, /Ed maxM z ), trong đó 

,Ed maxM  là mô men lớn nhất dọc theo trục dầm. 

EN 1992-1-1 yêu cầu bố trí cốt thép dọc chịu uốn cấu tạo ở tiết diện trên đoạn kéo dài a1 dọc 

theo dầm theo chiều tăng của lực cắt.  

Đối với các dầm không có cốt thép chịu cắt, lấy a1 = d.  

Đối với các cấu kiện có cốt thép chịu cắt: 

  1 –   / 2va z cot cot   (6.26) 

6.2.4.6. Một số yêu cầu cấu tạo 

Các thanh thép dọc có đường kính lớn hơn nên được đưa vào các góc của thép đai. Móc đai 

phải được đặt ở phía chịu nén của dầm. Đai đầu tiên của một nhịp nên được đặt trong phạm 

vi 50 mm tính từ mặt của gối tựa. Trong thực hành, tính toán lượng cốt thép chịu cắt cần thiết 

tại bất kỳ mặt cắt ngang nào được bố trí tại một khoảng cách h từ mặt cắt ngang đó theo hướng 

lực cắt giảm (h là chiều cao tổng thể của cấu kiện). Vị trí uốn trong các thanh được sử dụng 

làm đai cần kín và tiếp xúc, thanh thép dọc có đường kính không nhỏ hơn đường kính của 

thép đai. 

Hình 6-5 minh họa một số hình dạng đai thỏa mãn yêu cầu và chưa đạt yêu cầu. Nhìn chung, 

móc đai phải được uốn một góc ít nhất 1350. Uốn móc 900 sẽ không hiệu quả nếu bị mất lớp 

bảo vệ và không cung cấp đủ neo. Không nên sử dụng các móc đai uốn 900 khi đoạn móc nằm 

trong phạm vi 50 mm đến bề mặt bê tông. 
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Hình 6-5 Các Hình dạng của đai: (a) Không nên sử dụng; (b) Chấp nhận trong 

một số trường hợp; (c) Nên sử dụng 

Ngoài việc chịu lực kéo gây ra bởi lực cắt và kiểm soát các vết nứt xiên ở sườn, các đai kín 

cũng làm tăng độ dẻo của dầm nhờ hiệu ứng bó hông của bê tông vùng nén. Trong các dầm 

bê tông ứng suất trước các đai hở như Hình 6-5 không có hiệu ứng bó bê tông chịu nén, không 

nên dùng cho dầm chịu tải lớn và khi có yêu cầu bó bê tông vùng chịu nén để cải thiện độ 

dẻo. 

Trong thực hành nên sử dụng các cốt thép đai được neo đủ, ngay cả trong vùng có lực cắt 

nhỏ, đặc biệt khi lượng cốt thép chịu kéo tương đối lớn và có yêu cầu độ dẻo cho tiết diện 

dầm. EN 1992-1-1 khuyến nghị rằng nếu tính toán không yêu cầu cốt thép chịu cắt, thì vẫn 

cần bố trí cốt thép chịu cắt tối thiểu [theo công thức (6.21)]. Có thể bỏ qua cốt thép chịu cắt 

tối thiểu trong các bản sàn là các cấu kiện có phân phối tải trọng ngang và trong các cấu kiện 

ít quan trọng, không đóng góp vào độ bền tổng thể và ổn định của kết cấu. 

6.3. QUY TRÌNH TÍNH TOÁN DẦM CHỊU CẮT 

Tính toán dầm bê tông ứng suất trước chịu cắt cho trường hợp sử dụng cốt thép đai đứng có 

thể được thực hiện theo các bước như sau: 

1. Tính toán lực cắt thiết kế VEd dọc theo nhịp dầm. Giá trị lớn nhất được xác định 

không gần hơn d từ mặt của gối tựa. 

2. Tính toán khả năng chịu cắt của bê tông không cốt thép VRd,c  theo công thức (6.2) 

đối với tiết diện bị nứt do uốn và theo công thức (6.3) đối với tiết diện không bị nứt 

do uốn. 

3. Nếu VEd  VRd,c, thì cốt thép chịu cắt chỉ cần đặt tối thiểu theo công thức (6.20). 

Chuyển đến bước 6. 

4. Nếu VEd> VRd,c thì  bố trí cốt thép chịu cắt theo tính toán để chịu lực cắt VEd. 

Tính VRd,max,1 theo công thức (6.14) [ hoặc công thức (6.7) đối với trường hợp cốt 

thép đai đứng] với cot  = 1.0. 

Nối 

chồng 

chịu kéo 

Phía 

nén 

Phía 

kéo 
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Tính VRd,max,2.5  theo công thức (6.14) ) [ hoặc công thức (6.7) đối với trường hợp 

cốt thép đai đứng] với cot  = 2.5. 

Nếu VEd> VRd,max1, tiết diện không đủ và thiết kế lại sau khi tăng kích thước tiết 

diện và / hoặc tăng cường độ bê tông. 

Nếu VEd < VRd,max,2.5, lấy cot θ = 2.5, tức là θv = 220 

Nếu VEd > VRd,max,2.5, thì θ có thể được ước tính bằng cách sử dụng: 

 
, ,2.5

, ,1 . ,2.5

21.8 23.2
Ed Rd max

Rd max Rd max

V V

V V



 


 (6.27) 

5. Xác định lượng cốt thép chịu cắt bằng cách sử dụng giá trị θ được xác định trong 

bước 4 và công thức (6.13) ) [ hoặc công thức (6.6) đối với trường hợp cốt thép đai 

đứng], bằng cách thỏa mãn yêu cầu cường độ VEd≤ VRd,s. Nếu sử dụng cốt thép đai 

đứng, kết hợp các công thức (6.4) và (6.6) ta có: 

  v
Ed sw ywd ccd td

zcot
V A f V V

s


    

Lượng cốt thép đai yêu cầu: 

 

sw Ed ccd td

ywd v

A V V V

s f zcot

 
  (6.28) 

6. Khoảng cách lớn nhất giữa các cốt thép đai được xác định theo công thức (6.22). 

VÍ DỤ 6.1 

Tính toán cốt thép chịu cắt cho dầm bê tông ứng suất trước căng sau như trên Hình 6-6 (sử 

dụng các đai có đường kính 10 mm, mỗi đai có hai nhánh và fyk = 500 MPa). Dầm đơn giản 

vượt nhịp 12 m và chịu tải trọng phân bố đều, bao gồm hoạt tải tác dụng wQ = 25 kN/m và tải 

trọng thường xuyên wG = 40 kN/m (đã bao gồm trọng lượng bản thân của dầm). Dầm được 

tạo ứng suất trước bằng cáp, quỹ đạo parabol, có bám dính với độ lệch tâm bằng 425 mm ở 

giữa nhịp và bằng 0 ở các đầu gối tựa. Diện tích cốt thép căng là Ap = 1100 mm2 và đường 

kính ống gen kim loại là 90 mm. Lực ứng suất trước được xem là không đổi trên toàn chiều 

dài dầm và có giá trị là 1250 kN. Lớp bảo vệ bê tông tới cốt thép là 40mm. Cấp cường độ bê 

tông C35/45. 
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Hình 6-6 Dầm bê tông ứng suất trước (Ví dụ 6.1) 

Tính toán: 

Tổ hợp tải trọng thiết kế cho trạng thái giới hạn về độ bền: 

wEd = 1.35wG + 1.5wQ = 1.35 x 40 + 1.5 x25 = 91.5 kN/m 

Tại vị trí cách gối A một đoạn x (m), lực cắt thiết kế VEd là lực cắt gây ra với wEd trừ đi thành 

phần thẳng đứng của ứng lực trước ở điểm này, theo đó: 

 VEd = 549 – 91.5x – Pv(x) và Med = 549x – 45.75x2  

Khoảng cách của cáp ứng suất trước quỹ đạo parabol bên dưới trục trung tâm của tiết diện tại 

x (m) từ A và độ dốc của cáp tại điểm đó là: 

 

2

1.7
12 12

x x
y

  
    

   

 và 
1.7

1
12 6

x
y

 
   

 
   

Với lớp bảo vệ 40 mm, cốt thép đai đường kính 10 mm và cốt thép lớp dưới đường kính 20 

mm chịu kéo, chiều cao đến trọng tâm của cốt thép chịu kéo là d = 900 - 40 - 10 - 10 = 840 

mm; cánh tay đòn giữa các thanh ngang chịu nén và kéo được xấp xỉ bằng:  

z = 0.9d = 756mm 

Trong Bảng 6.1 là kết quả tính toán cốt thép đai tại một số tiết diện dọc theo chiều dài dầm, 

còn dưới đây là các tính toán ví dụ cho các tiết diện cách gối 0,75 m và 1,5m.  

Các số liệu cho trước: 

Đặc trưng tiết diện tổng thể: 

A = 240,000 mm2 

I = 18,6 x 109 mm4 

S = 29.6 x 106 mm3 

ytop = 356,2 mm 

ybtm = 543,8 mm 

Cường độ bê tông: fck = 35MPa 
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bw,nom = bw - 0,5 Σϕ = l45 mm; 

fck = 35 Mpa; fcd = 23.33 Mpa; fctd = l.47 Mpa; fywd = 435 MPa. 

Xác định :cp   

1250000
5,20 0,5 11,67

240000
cp cdMPa f MPa      

Theo công thức (6.11) ta có αcw = l.25 và theo công thức (6.10): 

ν1 = 0.6 x (l - 35/250) = 0.516. 

Cốt thép chịu cắt tối đa và tối thiểu được xác định theo các công thức (6.l7) và (6.21): 

 , 1.25 145 0.516 23.33
2.51

2 435 1.0

sw maxA

s

  
 

 
 

 
, 0.08 145 1.0 35

0.137
500

sw minA

s

  
   

Sử dụng các cốt thép đai đứng đường kính 10 mm với 2 nhánh đai, tức là Asw = 150 mm2, 

khoảng cách đai lớn nhất để đáp ứng yêu cầu cốt thép đai tối thiểu là smax = 150 / 0.137= 1095 

mm.  

Khoảng cách tối đa giữa các cốt thép đai được giới hạn theo (6.22): 

max 0,75 0,75.840 630s d mm     

Tại tiết diện x = 0.75 m:  

y = -0.0996 m (và do đó e = 99.6 mm) và y '= θp = -0.1240 rad 

Đối với mặt cắt ngang này, Pm,t = 1250 kN và ứng suất trong bê tông ở trục trung tâm và thành 

phần thẳng đứng của ứng suất trước là: 

cp = Pm,t/A = 5.20 MPa và Pv = -Pm,t θp = 155.0 kN 

Theo công thức (6.1):  

VEd = 325.4 kN và MEd = 386,1 kNm 

Kiểm tra xem tiết diện có bị nứt do chịu uốn dưới tác dụng của mô men uốn thiết kế tổng 

cộng: 

 
, ,

1.12 1,47
m t m t btm Ed btm

btm ctd

P P ey M y
MPa f

A I I
MPa         

Vì thế, tiết diện ngang chưa bị nứt.  

Theo công thức (6.3): 
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 
9

2 3

, 6

18,6.10 145
1.47 1,0.5,20.1,47 285,30.10 285,3

.
325,30

29,6.10
8Rd c Ed kV N kN V N      

Cốt thép chịu cắt phải được đặt theo tính toán. 

Với cot θv =1, từ Công thức 6.8: 

 
 , .1

1.25 145 756 0.516 23.33
825

1 1
Rd max

x x x x
V kN 


 

Với cot θv =2.5, Công thức 6.8 ta có;  

 
 , .2.5

1.25 145 756 0.516 23.33
569

2.5 0.4
Rd max

x x x x
V kN 


 

Với VEd <VRdmax,2.5, độ dốc của thanh chống xiên chịu nén có thể được lấy là θv = 220 (tức là 

cot θv = 2.5). Công thức 6.25 đưa ra lượng cốt thép chịu cắt yêu cầu: 

 
  3325,4 0 0 .10

0.396
435.756.2,5

swA

s

 
   

và với Asw = 150 mm2, khoảng cách đai phải thỏa mãn s  150/0.396 = 379 mm. 

Sử dụng các cốt thép đai có đường kính l0 mm với hai nhánh đứng và khoảng cách 370 mm 

đáp ứng cả yêu cầu về hàm lượng cốt thép đai và yêu cầu về khoảng cách tối đa theo EN l992-

l-l. 

Theo công thức (6.25), lực kéo bổ sung ΔFtd trong cốt thép dọc do lực cắt thiết kế VEd là ΔFtd 

= 0,5VEd cot θv = 448 kN và diện tích của cốt thép neo chịu kéo trong thanh ngang phía dưới 

để chịu lực này là As = ΔFtd / fyd = 1030 mm2. 

Sử dụng 4 thanh cốt thép lớp dưới đường kính ϕ20 mm, ρ1= As/(bwd) = 1.031%. 

Tại tiết diện x = 1.50 m: 

y = -0.1859 m (và do đó e = 185.9 mm);  y '= θp = -0.10625 rad; 

Pm,t = 1250 kN.; cp = Pm,t / A = 5.20 Mpa; Pv = -Pm,t θp = 132.8 kN 

Theo công thức (6.l.l):  

VEd = 278.9 kN; MEd = 721,0 kNm 

Kiểm tra xem tiết diện có bị nứt do uốn dưới tác dụng của mô men uốn thiết kế toàn phần: 

 
, ,

2.11 1,47
m t m t btm Ed btm

btm ctd

P P ey M y
MPa f

A I I
MPa         

Tiết diện bị nứt do uốn. 

Theo công thức (6.2): 
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CRd,c=0.12; k=1+ 200 / 840 =1.49; vmin = 0.035 x 1.491.5 x 350.5 = 0.38; k1=0.15;  ρ1=0.0103; 

VRd,c=[0.12x1.49x(100x0.0103x35)1/3 + 0.15x5.20] x145x840x10-3 =166.95 kN 

Giá trị VRd,c  nhỏ hơn VEd, vì thế yêu cầu phải bố trí cốt thép chịu cắt. 

Với VEd <VRd,max,2.5 độ dốc của thanh chống chéo chịu nén có thể được lấy là θv = 220 (tức là 

cot θv = 2.5) và lượng cốt thép chịu  cắt yêu cầu được lấy từ: 

 
  3278.9 0 0 10

0.339
435 756 2.5

sw
xA

s x x

 
   

Với Asw = 150 mm2, khoảng cách giữa các cốt thép đai phải thỏa mãn điều kiện s <150 /0,397= 

442 mm. 

Sử dụng cốt thép đai có đường kính 10 mm (có hai nhánh đứng) với s = 440 mm đáp ứng cả 

yêu cầu thép ngang tối thiểu và tối đa và yêu cầu khoảng cách tối đa. 

Đối với các mặt cắt ngang khác, kết quả được thể hiện trong Bảng 6-1. Khi x vượt quá 3.7 m, 

lực cắt thiết kế VEd nhỏ hơn VRd,,c và chỉ cần bê tông là có thể đủ chịu cắt. Do đó, lượng cốt 

thép chịu cắt tối thiểu cần bố trí ở phần giữa của nhịp dầm (từ x = 3.7 đến 8.3 m) 

Bảng 6-1 Tổng hợp kết quả tính toán - Ví dụ 6.1 

x 

(m) 

VEd 

(kN) 

MEd 

(kNm) 

Pm,t 

(kN) 

Nứt do 

uốn 

VRd,c(kN) 

(6.4)  

VRd,c(kN) 

(6.6) 

s   

(mm) 

0,75 325,4 386,1 1250 Không 285.30 - Min(379, 0.75d) =379 

1,50 278,9 721,0 1250 Nứt - 166.95 Min(442, 0.75d) =442 

2,25 232,0 1003,6 1250 Nứt - 166.95 Min(531, 0.75d) =531 

3,00 185,6 1235,3 1250 Nứt - 166.95 Min(664, 0.75d) =630 

3,75 139,2 1415,4 1250 Nứt - 166.95 630 

4,50 92,8 1544,0 1250 Nứt - 166.95 630 

5.25 46,4 1631,3 1250 Nứt - 166.95 630 

6.3.1. Lực cắt giữa sườn và cánh tiết diện chữ T 

Khi mô men thay đổi dọc theo dầm chữ T, ứng suất nén trong sườn được truyền đến phần 

cánh thông qua ứng suất theo phương trục dầm tại phần nối giữa sườn và cánh. Theo EN 

1992-1-1 khả năng chịu cắt của bản cánh có thể được tính bằng cách xem bản cánh là một hệ 

các thanh chống chịu nén và các thanh giằng chịu kéo theo phương vuông góc với trục dọc 

của dầm. Ứng suất cắt theo phương dọc trung bình νEd tại vị trí giao giữa cánh và sườn là: 

 d
Ed

f

F

h x






 (6.29) 
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trong đó: 

hf  là chiều dày bản cánh; 

Δx là chiều dài phần dầm xem xét; 

Sự thay đổi lực dọc trong bản cánh ΔFd (Hình 6-7) được xác định theo công thức: 

 
( ) / 2

2

f w

d

f f

b bM
F x

h b
d


 

 
 

 

 (6.30) 

trong đó: 

bf  là bề rộng hiệu quả;  

bfo là độ vươn của bản cánh = (bf - bw) / 2; 

bw  là chiều rộng sườn; 

hf  là chiều dày cánh; 

ΔM  là thay đổi mô men trên khoảng cách Δx. 

 

Hình 6-7 Truyền ứng suất nén giữa sườn – cánh 

Giá trị lớn nhất có thể giả thiết của Δx là một nửa khoảng cách từ tiết diện có mô men bằng 

không (0) đến tiết diện có mô men lớn nhất. Khi dầm chịu các tải trọng tập trung, Δx không 

được lớn hơn khoảng cách giữa các điểm đặt tải. 

Diện tích cốt thép ngang phải đủ để chịu lực kéo ngang do các thanh chống xiên, được xác 

định theo công thức: 

 
cot

E

f y f

f ds f

d

h

f

A

s




  (6.31) 
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Trong công thức (6.31), góc giữa thanh chống chịu nén và trục dọc của dầm θf có thể được 

lấy trong phạm vi 
0 045 26.5f  (tức là  1 cot 2f  ) khi bản cánh trong vùng chịu nén 

và 45 38.6o o

f   (tức là  1 cot 1.25f  ) khi bản cánh trong vùng chịu kéo. 

Để ngăn chặn việc phá hoại nén vỡ của các thanh chống chịu nén trong cánh, ứng suất cắt dọc 

νEd phải thỏa mãn:  

   Ed cd f ff sin cos     (6.32) 

trong đó ν là hệ số giảm cường độ cho bê tông bị nứt khi chịu cắt lấy bằng ν1 được xác định 

theo công thức (6.9) hoặc (6.10). 

Trong trường hợp lực cắt giữa cánh và sườn kết hợp với mô men uốn ngang, diện tích cốt 

thép ngang phải lớn hơn giá trị được xác định theo công thức (6.31) hoặc một nửa của công 

thức (6.27) cộng với diện tích cốt thép theo yêu cầu chịu uốn ngang. Nếu νEd <0.4f ctd, không 

cần bổ sung thêm cốt thép ngoài cốt thép yêu cầu chịu uốn. 

Lượng thép ngang tối thiểu trên mỗi đơn vị chiều dài cần bố trí trong bản cánh là:  

  2

,min  0.26 / 0. 0013   mm /m s f ctm yk fA bd f f bd                               

 (6.33) 

Cốt thép dọc chịu kéo trong cánh phải được neo vượt ra ngoài thanh chống để truyền lực vào 

sườn tại tiết diện mà cốt thép đó yêu cầu (xem mặt cắt A-A - Hình 6-7). 

6.4. TÍNH TOÁN DẦM CHỊU XOẮN  

6.4.1. Tổng quát 

Trong công trình xây dựng, ngoài uốn và cắt, một số cấu kiện kết cấu còn chịu xoắn. Có hai 

loại xoắn cơ bản, đó là xoắn cân bằng và xoắn tương thích. 

Khi sự cân bằng của kết cấu phụ thuộc vào khả năng chịu xoắn của cấu kiện (xoắn cân bằng), 

phải thiết kế cấu kiện chịu xoắn đầy đủ cho cả trạng thái giới hạn độ bền lẫn trạng thái giới 

hạn sử dụng. 

Khi kết cấu là hệ siêu tĩnh, hiện tượng xoắn phát sinh do tương thích về biến dạng của các bộ 

phận (xoắn tương thích), ví dụ như đối với các dầm biên. Trong trường hợp này, thông thường 

không cần tính toán xoắn theo trạng thái giới hạn độ bền, chỉ cần bố trí lượng cốt thép đai tối 

thiểu nhằm mục đích tránh nứt quá mức cho phép. 

Khả năng chịu xoắn của dầm có thể được tính toán trên cơ sở mô hình thanh thành mỏng tiết 

diện kín, trong đó sự cân bằng được thỏa mãn bằng dòng lực cắt khép kín. Các tiết diện đặc 

có thể được mô hình hóa bằng tiết diện thành mỏng tương đương. Các dạng tiết diện phức tạp 

có thể được chia nhỏ thành các tiết diện đơn giản và mỗi tiết diện nhỏ đó được mô hình hoác 
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bằng một tiết diện thành mỏng và khả năng chịu xoắn tổng cộng sẽ bằng tổng khả năng chịu 

xoắn của các tiết diện riêng biệt. 

Các thí nghiệm cho thấy UST làm tăng độ cứng chống xoắn đáng kể nhưng không ảnh hưởng 

nhiều đến cường độ chịu xoắn. Sự có mặt của UST làm chậm lại sự xuất hiện vết nứt do xoắn, 

nhờ đó tăng độ cứng chống xoắn và tăng mô men gây nứt. Tuy nhiên, sự tham gia của cường 

độ của bê tông sau khi nứt (vào khả năng chống xoắn) chỉ tăng lên một chút khi có ứng suất 

trước, và của cốt thép ngang thì không đổi. 

Trên cơ sở mô hình thanh thành mỏng tiết diện kín, ứng xử sau khi nứt của một dầm chịu 

xoắn thuần túy có thể được mô tả theo dạng giàn ảo không gian (gìan ống) như trên Hình 6-8. 

Mô hình giàn ống bỏ qua sự đóng góp của bê tông bên trong vào cường độ chịu xoắn sau khi 

cấu kiện bị nứt. Các thanh chống chịu nén theo phương chéo được đặt trên mỗi mặt của giàn 

và trong dầm thực tế, ứng suất nén xiên được giả thiết là nằm gần với mỗi bề mặt của cấu 

kiện.  

 

Hình 6-8 Giàn không gian (gìn ống) cho một dầm chịu xoắn thuần túy 

(a) Đoạn dầm chịu xoắn thuần túy. (b) Mô hình giàn ống  

6.4.2. Quy trình tính toán dầm chịu xoắn 

Theo EN 1992-1-1, các tiết diện đặc được thay thế bằng các tiết diện thành mỏng tương đương 

với độ dày thành được lấy là tef = A / u, trong đó A là tổng diện tích mặt cắt ngang của phần 

bên trong chu vi ngoài, trong Hình 6-9a, A = bh và u là chu vi ngoài của mặt cắt ngang. Độ 

dày hiệu quả không nhỏ hơn hai lần khoảng cách giữa mép ngoài và tim của cốt thép dọc 
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Hình 6-9 Mô hình hóa mặt cắt ngang khi chịu xoắn.  

(a) Tiết diện ngang đặc. b) Mô hình hóa tiết diện ngang - thanh thành mỏng 

Quy trình tính toán dầm chịu xoắn có thể được tóm tắt như sau: 

(1) Chọn một góc θ cho các thanh chống sao cho phương trình sau được thỏa mãn: 

 
, , 2  Rd max cw cd f ik eT f A t sin cos    (6.34) 

trong đó: 

   1  /  250ckf   ;  

Ak là diện tích được bao bởi đường trung bình của các thành; 

θ        là góc nghiêng chọn theo điều kiện (6.5). 

Đối với mặt cắt chịu một mô men xoắn thiết kế TEd, dòng lực cắt qt,i trong thành thứ i của tiết 

diện lý tưởng hóa là tích của ứng suất cắt τt,i và độ dày thành hiệu quả tef,i là: 

, , ,
2

Ed
t i t i ef i

k

T
q t

A
   (6.35) 

Lực cắt trong thành thứ i do xoắn là: 

 VEd,i = qt,i zi (6.36) 

trong đó zi là chiều dài cạnh của thành thứ i được xác định bởi khoảng cách giữa các điểm 

giao nhau với đường trung tâm của các thành liền kề  

(2) Cốt thép ngang bổ sung yêu cầu trong mỗi thành của tiết diện được xác định: 

 Asw / s = TEd / 2Ak f yw,d cot θ (6.37) 

trong đó: Asw là diện tích của một nhánh thép ngang trong mỗi thành của thanh thành mỏng. 
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(3) Cốt thép dọc cần thiết để chống xoắn ΣAsl được xác định theo công thức: 

 ΣAsl = TEd uk cot θ / 2Akfyd (6.38) 

trong đó:  uk là chu vi của diện tích Ak. 

Cốt thép dọc chịu xoắn cần phân bố trên chiều dài của cạnh bên zi nhưng khi tiết diện ngang 

nhỏ có thể gộp tại hai đầu của chiều dài này, nghĩa là ở các góc của các đai kín. 

(4) Đối với một tiết diện chịu cả cắt và xoắn kết hợp, phương trình sau đây phải được thỏa 

mãn để tránh phá hoại nén vỡ các thanh chống bê tông: 

 
, ,

1.0Ed Ed

Rd max Rd max

T V

T V
   (6.39) 

trong đó: VEd là lực ngang thiết kế và TRd,max là sức kháng xoắn thiết kế lớn nhất theo (6.30), 

VRd,max là độ bền chịu cắt thiết kế tối đa được đưa ra bởi công thức (6.8) hoặc (6.11) 

(5) Đối với các tiết diện hình chữ nhật đặc thỏa mãn công thức (6.35), chỉ cần lượng cốt thép 

tối thiểu để chịu cắt và xoắn khi: 

 
, ,

1.0Ed Ed

Rd c Rd c

T V

T V
   (6.40) 

trong đó: TRd,c là mô men xoắn cần thiết để gây nứt trong dầm chưa chịu tải, được xác định 

bằng cách lấy τt,i = fctd và có thể được tính toán như sau: 

 
, (1 10 /Rd c t ctd cp ckT J f f   (6.41) 

trong đó: 

Đại lượng Jt được lấy như sau: 

Jt = 0.33x2y   với các tiết diện đặc hình chữ nhật; 

   = 0.33Σx2y  với tiết diện đặc hình chữ T, chữ L hoặc chữ I; 

   = 2Aktw  với tiết diện thanh thành mỏng rỗng, Ak là diện tích vùng kín được bao 

bởi các đường trung tâm của các thành của một ô kín đơn và tw là chiều 

dày tối thiểu của thành có tiết diện rỗng; 

x và y tương ứng là các kích thước tổng thể ngắn hơn và dài hơn của (các) phần có tiết 

diện đặc hình chữ nhật; 

cp       là ứng suất trước hiệu quả trung bình Pm,t/A. 

VÍ DỤ 6.2 

Một dầm bê tông ứng suất trước có tiết diện ngang hình chữ nhật rộng 400 mm và cao 550 

mm. Nội lực tính toán tại mặt cắt dầm cho trước bao gồm: MEd = 300 kNm, VEd = 150 kN và 

TEd = 60 kNm.   
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Hình 6-10 Tiết diện ngang (Ví dụ 6.2) 

Mặt cắt ngáng dầm được thể hiện trong Hình 6-10. Lực ứng suất trước hiệu quả P = 700 kN 

tác dụng ở cao độ 375 mm tính từ mép trên của dầm bằng một bó cáp đơn bảy sợi có đường 

kính 12,9 mm trong ống có bơm vữa với đường kính 60 mm. Diện tích của bó cáp là Ap = 

700 mm2 và độ bền kéo đặc trưng là fpk = 1860 MPa. Thành phần thẳng đứng của lực ứng 

suất trước tại tiết diện đang xem xét là 50 kN và cường độ bê tông là fck = 40 MPa (fcd = 26.67 

MPa và fctd = 1.67 MPa).  

Yêu cầu: Tính toán cốt thép dọc và cốt thép ngang. 

Tính toán: 

(1) Kiểm tra điều kiện phá hoại nén vỡ sườn dầm: 

Chiều rộng hiệu quả của phần sườn chịu cắt được lấy từ công thức 6.20: 

bw,nom = 400 – 0.5 x 60 = 370 mm 

Với cp = Pm,t / A = 3.18 MPa, công thức (6.10) cho giá trị αcw = 1.12  

và công thức (6.9) cho giá trị νI = 0.504. 

A = 220x103 mm2; 

I = 5546 x 106 mm4; 

u=2 x (400+550) = 1900mm; 

Ak= (400-115.8) x (550-115.8) = 284.2 x 434.2= 123.4 x 103 mm2; 

uk = 2x(284.2+434.2)=1436.8mm; 

Pm,t = 700kN; Pv = 50kN 

Ap = 700mm2; ϕduct = 60mm; 

fyk = fywk = 500MPa. 
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Ban đầu bỏ qua cốt thép chịu kéo không căng, d = dp = 375 mm (và do đó, z = 0.9d = 337.5 

mm), Asl = Ap = 700 mm, ρ1 = 700 / (370 x 375) = 0.005 và với cot θ = 2,5 (tức là θ = 220), 

công thức (6.8) và (6.30) tương ứng: 

 
 

3

,

1.12 370 337.5 0.504 26.67
10 648.3

2.5 0.4
Rd max

x x x x
V x kN 


 

TRd,max=2x0.504x1.12x26.67x123.4x103x115.8xsin21.8cos21.8x10-6 = 148.4kNm 

Kiểm tra theo công thức (6.39): 

 
, ,

60 150
0.64 1.0

148.4 648.3

Ed Ed

Rd max Rd max

T V

T V
      

Không xảy ra phá hoại nén vỡ sườn dầm và kích thước của mặt cắt ngang có thể chấp nhận 

được. 

(2) Kiểm tra điều kiện cần thiết bố trí cốt thép ngang để chịu cắt và xoắn.  

Jt = 0,33x2y = 0.33 x 4002 x 550 = 29.0 x 106 mm3 

Công thức (6.37) cho: 

TRd,c = 29xl06 x 1.67  1 10 3.18 / 40x = 64.9 kNm.  Từ Công thức 6.2: 

VRd,c =[0.12 x (1+ 200 / 375 ) x (100 x 0.005 x 40) 1/3 + 0.15 x 3.18]x370x375x103=144.6kN 

Kiểm tra theo công thức (6.40): 

, ,

60 150
1.96 1.0

64.9 144.6

Ed Ed

Rd c Rd c

T V

T V
     

Yêu cầu cốt thép ngang (các đai kín). 

(3) Tính toán cốt thép dọc chịu uốn: Khả năng chịu uốn thiết kế của dầm (bỏ qua sự làm 

việc của cốt thép thường) là MRd = 332 kNm trong đó z (khoảng cách giữa Fcd và Ftd) là 315 

mm và độ sâu trục trung hòa x = 119 mm. Khi MRd> MEd, không cần bố trí cốt thép thường 

làm việc chịu uốn. 

(4) Xác định cốt thép ngang. Sử dụng các đai kín ϕ = 12mm. Giả sử θv = 21.80 (tức là cot θv 

= 2.5) và mỗi đai có hai nhánh đứng, khoảng cách đai (s = sv) cần thiết để chịu VEd được lấy 

từ Công thức 6.25: 

 
 

3 32 110 150 10 50 10
0.292

500 /1.15 315 2.5vs

   
 

 
 

Do đó, khoảng cách của các đai yêu cầu để chịu cắt Sv <753 mm, tức là ít nhất 1.328 đai được 

yêu cầu để chịu cắt trên một mét chiều dài dọc theo dầm. 
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Khoảng cách (s = st) của các đai kín 12 mm yêu cầu bổ sung cho xoắn (Asw = 110 mm2) được 

lấy từ Công thức 6.33: 

 
6

3

110 60 10
0.224   491.8 

500
2 123.4 10 2.5

1.15

t

t

s mm
s


   

 
    

 

 

tức là cần thêm 2.033 đai để chịu xoắn trên mỗi mét chiều dài của dầm. 

Tổng kết các yêu cầu của thép ngang đối với cắt và xoắn, cần ít nhất 3.361 đai trên mỗi mét, 

tức là 1000 / 3.361 = 297.5 mm. Giá trị này lớn hơn khoảng cách tối đa được phép là 0.75d 

= 281 mm. Vậy sử dụng các đai đường kính 12 mm khoảng cách 280 mm (fywk = 500 MPa). 

Chú ý: Khoảng cách tối đa yêu cầu của các đai ngang có thể được tính trực tiếp từ sv và st 

bằng cách sử dụng: 

1 1 1
 

v ts s s
   Nghĩa là v t

v t

s s
s

s s



 

(5) Lực kéo dọc trục bổ sung gây ra bởi xoắn được lấy từ Công thức 6.34: 

 
6

3

3

60 10
1436.8 2.5 10 873.3 kN

2 2 123.4 10

Ed
sl yd k

k

T
A f u cot

A
 

      
 

 

Chiều cao của trục trung hòa khi chịu uốn là 119 mm (23.8% tiết diện ngang) và uốn gây ra 

lực nén thiết kế trong vùng này Fcd = MRd / z = 1050 kN, do đó không yêu cầu thêm thép chịu 

xoắn trong vùng nén. Hai thanh ϕ20 mm sẽ được bố trí ở các góc trên cùng của thép đai. 

76.2% còn lại của mặt cắt ngang (tức là một phần của mặt cắt ngang bị kéo do uốn) sẽ phải 

chịu một lực kéo bổ sung do xoắn 0.762 x 873.3 = 665.5 kN. Do đó, cốt thép không căng 

không ứng suất trước bổ sung để chống xoắn trong vùng chịu kéo (với fyd = 500 / 1.15 = 435 

MPa) là: 
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  Điều này tương đương với 5 thanh thép dọc có gờ đường kính 20mm. Sử dụng ở mỗi góc 

của đai 1thanh 20 mm, bổ sung thêm một thanh ở giữa đáy và sử dụng đai có hai nhánh như 

trong Hình 6-11.  
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Hình 6-11 Chi tiết thép (Ví dụ 6.2) 

Cốt thép không ứng lực trước:  

Thép ngang: đường kính 12mm cách nhau 280mm tim – tim  

Thép dọc: 7 thanh 20mm như Hình 6-11 
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Chương 7. KẾT CẤU SIÊU TĨNH BÊ TÔNG 

ỨNG SUẤT TRƯỚC 

7.1. Tổng quan 

Khi kết cấu siêu tĩnh được gây ứng suất trước, các liên kết cản trở sự biến dạng của kết cấu 

dưới tác dụng của ứng suất trước và gây ra các nội lực trong kết cấu – gọi là nội lực thứ cấp. 

Những nội lực thứ cấp này có thể đáng kể hoặc không đáng kể trong thiết kế kết cấu siêu tĩnh 

bê tông ứng suất trước. Các phương pháp xác định các nội lực thứ cấp và ảnh hưởng của 

chúng đến thiết kế theo trạng thái giới hạn bền hay trạng thái giới hạn sử dụng chính là nội 

dung quan trọng trong thiết kế kết cấu bê tông ứng suất trước siêu tĩnh. 

7.2. Tính toán kết cấu siêu tĩnh bê tông ứng suất trước 

7.2.1. Tính toán đàn hồi 

Mô men do ứng suất trước gây ra trên một tiết diện của kết cấu siêu tĩnh được tạo thành từ 

hai thành phần: 

1. Thành phần đầu tiên là mô men do lực ứng suất trước P đặt lên trọng tâm tiết diện với 

cánh tay đòn là độ lệch tâm e khi các điều kiện cưỡng bức hình học do gối tựa gây ra 

được bỏ qua. Mô men Pe được gọi là mô men sơ cấp; 

2. Thành phần thứ hai là mô men gây ra bởi các phản lực siêu tĩnh, tức là mô men cần 

thiết để tạo ra các biến dạng tương thích với các điều kiện cưỡng bức tại gối tựa của 

kết cấu siêu tĩnh. Mô men do phản lực siêu tĩnh gây ra gọi là mô men thứ cấp. 

Tương tự, lực cắt trên tiết diện ngang của một cấu kiện siêu tĩnh cũng có thể được chia thành 

các thành phần sơ cấp và thứ cấp. Lực cắt sơ cấp trong bê tông bằng với lực UST P nhân với 

độ dốc θ của cốt thép căng tại tiết diện ngang đang xét. Đối với một cấu kiện chỉ chứa cốt 

thép căng nằm ngang (θ = 0), lực cắt sơ cấp trên mỗi tiết diện ngang bằng không. Lực cắt thứ 

cấp tại một tiết diện do các phản lực siêu tĩnh gây ra. 

Các nội lực do ứng suất trước gây ra tại bất cứ tiết diện nào là tổng của thành phần sơ cấp và 

thứ cấp. Hiệu ứng thứ cấp do phản lực siêu tĩnh gây ra tại gối tựa, do đó, mô men thứ cấp 

luôn thay đổi tuyến tính giữa các gối tựa trong một cấu kiện bê tông ứng suất trước liên tục 

và lực cắt thứ cấp không đổi trong mỗi nhịp. 

Khi tính toán các kết cấu siêu tĩnh bê tông ứng suất trước, để đơn giản hóa tính toán với sai 

số cho phép trong các thiết kế thông thường người ta thường chấp nhận các giả thiết sau: 

1. Bê tông ứng xử đàn hồi tuyến tính trong phạm vi ứng suất được xem xét; 

2. Tiết diện được coi là phẳng ; 

3. Chấp nhận nguyên lý chồng chất, tức là ảnh hưởng của ngoại lực và lực ứng suất trước 

lên cấu kiện có thể được tính toán riêng rẽ, sau đó cộng lại để ra kết quả cuối cùng ;  
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4. Độ lệch tâm lực ứng suất trước là nhỏ so với chiều dài cấu kiện và do đó thành phần 

ngang của lực ứng suất trước được giả thiết bằng lực ứng suất trước trên tất cả mọi tiết 

diện. 

Để xác định các nội lực trong kết cấu siêu tĩnh có thể áp dụng phương pháp lực. Tuy nhiên, 

phương pháp này chỉ nên được áp dụng để tính toán các kết cấu đơn giản, không phù hợp với 

kết cấu phức tạp có số bậc siêu tĩnh lớn. Khi đó, thường sử dụng phương pháp tải trọng tương 

đương. Trong đó, các lực tác dụng lên bê tông từ cốt thép căng được coi là tải trọng ngoài. 

Kết cấu sau đó được phân tích dưới tác động của tải tương đương sử dụng phân phối mô men 

hoặc phương pháp phân tích kết cấu thay thế. Tải trọng tương đương bao gồm tải trọng đặt 

trên bê tông tại vị trí neo cốt thép căng (có thể bao gồm ứng suất trước dọc trục, lực cắt do độ 

dốc của cốt thép căng và mô men do neo đặt lệch tâm) và lực ngang tác dụng lên cấu kiện. 

Hình 7-1 minh họa một số quỹ đạo cốt thép căng và tải trọng tương đương phổ biến trên dầm 

BTUST. 

 

Hình 7-1 Cốt thép căng quỹ đạo parabol và tải trọng tương đương tương ứng 

Đối với dầm liên tục nhiều nhịp, mô men tổng cộng do ứng suất trước gây ra tại một tiết diện 

bất kỳ được tính toán bằng cách phân tích kết cấu chịu tải trọng tương đương lên mỗi nhịp. 

Mô men do ứng suất trước gây ra chỉ bao gồm mô men đặt lên mỗi đầu của cấu kiện (do neo 

cốt thép căng đặt lệch tâm) và tải trọng ngang do sự đổi hướng quỹ đạo cốt thép căng giữa 
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các gối. Sự đổi hướng cốt thép căng tại gối không ảnh hưởng đến mô men do ứng suất trước 

gây ra, do lực ngang đi trực tiếp vào gối. 

Mô men sơ cấp tại bất cứ tiết diện nào là tích của lực ứng suất trước với độ lệch tâm, tức là 

bằng Pe. Mô men thứ cấp do đó được tính toán bằng cách lấy mô men tổng do lực tương 

đương trừ đi mô men sơ cấp. 

7.2.2. Tính toán theo sự phân phối lại nội lực 

Để kể đến ảnh hưởng có lợi của phân phối lại mô men ở trạng thái giới hạn độ bền, EN 1992-

1-1 cho phép giảm các mô men đàn hồi cực đại tại các gối giữa của dầm liên tục bằng cách 

đảm bảo độ dẻo cho các tiết diện tại các gối đó. Việc giảm mô men âm tại đầu nhịp gắn liền 

với tăng mô men dương ở giữa nhịp và dẫn đến sự phân phối lại mô men để duy trì sự cân 

bằng với tải trọng tác dụng. Theo EN 1992-1-1 các mô men uốn tại bất cứ gối giữa nào cũng 

có thể được giảm đi do phân phối lại mô men với điều kiện người thiết kế có thể chỉ ra rằng 

tiết diện trong vùng có mô men cực đại có đủ khả năng xoay cần thiết. Yêu cầu này được coi 

là thỏa mãn với các dầm và sàn liên tục có đủ các điều kiện sau: 

1. Cấu kiện chủ yếu chịu uốn; 

2. Tỷ lệ chiều dài các nhịp cạnh nhau nằm trong khoảng 0,5-2; 

3. Tỷ lệ mô men đã phân phối lại so với mô men đàn hồi δ thỏa mãn điều kiện: 
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4. Ngoài ra, δ phải lớn hơn 0,7 với cốt thép thường lớp B và lớp C, có sử dụng cốt thép 

căng và δ phải lớn hơn 0,8 khi sử dụng cốt thép thường lớp A; và 

5. Cân bằng tính của kết cấu sau phân phối lại mô men được dùng để đánh giá ảnh 

hưởng của các tác động lên cường độ thiết kế bao gồm cả kiểm tra điều kiện chịu cắt. 

EN 1992-1-1 lưu ý rằng không nên phần phối lại mô men trong các tình huống mà khả năng 

quay của tiết diện không được đánh giá một cách chắc chắn, ví dụ như tại các góc của khung. 

Ngoài ra, đối với việc thiết kế các cột trong các kết cấu khung, nên sử dụng các mô men từ 

tính toán đàn hồi mà không nên phân phối lại. 

7.3. Dầm liên tục bê tông ứng suất trước 

7.3.1. Quỹ đạo cốt thép căng trong dầm liên tục 

Quỹ đạo cốt thép căng sử dụng trong một cấu kiện liên tục được chọn chủ yếu để tối đa hóa 

các tác động có lợi và để giảm thiểu các bất lợi của ứng suất trước. Hình dạng của quỹ đạo 

cốt thép căng có thể bị ảnh hưởng bởi các kỹ thuật, công nghệ được áp dụng khi thi công.  
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Theo phương pháp cân bằng tải trọng thì quỹ đạo cốt thép căng trong dầm liên tục phải có 

dạng sao cho tải trọng tương đương của ứng suất trước có dạng cân bằng với tải trọng ngoài. 

Theo đó, khi tải trọng ngoài tác dụng lên dầm liên tục có dạng phân bố đều trên từng nhịp thì 

quỹ đạo cốt thép căng nên có dạng như trên hình Hình 7-2. Khi chiều dài dầm không quá lớn 

thì quỹ đạo cốt thép căng dạng liên tục như trên Hình 7-2c thường thuận lợi cho thi công và 

tiết kiệm. Quỹ đạo cốt thép căng dạng này bao gồm một loạt các đoạn có hình parabol, lõm 

trong nhịp và lồi tại gối giữa như trong Hình 7-2c. Trong đó các vị trí lồi phải được bố trí 

tránh đổi hướng gấp tại vị trí gối. 

 

Hình 7-2 Quỹ đạo cốt thép căng trong dầm liên tục: a) Quỹ đạo tính toán; b) Quỹ 

đạo thực tế phân đoạn; c) Quỹ đạo thực tế liên tục 

Xét một nhịp dầm như trong Hình 7-3, với quỹ đạo cốt thép căng gồm ba đoạn parabol. Các 

đoạn kề nhau được cho là trơn tại giao điểm nếu độ dốc của mỗi đoạn là như nhau, khi đó quỹ 

đạo cốt thép căng không bị gấp khúc. Trong Hình 7-3, B là điểm trên quỹ đạo cốt thép căng 

có độ lệch tâm cực đại (el), B cách gối giữa một khoảng αll. Tại B, các đoạn parabol 1 và 2 

đều có độ dốc bằng 0. Điểm uốn tại C giữa hai đoạn parabol lõm 2 và parabol lồi 3 cách gối 

giữa một khoảng bằng α2l. và có cùng độ dốc tại C. Tại D, độ lệch tâm là e2 và độ dốc của 

đoạn parabol 3 bằng không. Để độ dốc của hai đoạn parabol 2 và 3 tại C bằng nhau, ta có: 

 1
1 2

2
i
h e e    (7.3) 

Điểm C nằm trên đường thẳng nối hai điểm có độ lệch tâm lớn nhất là B và D. Độ dốc của 

hai đoạn parabol 2 và 3 tại C bằng: 
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Hình 7-3 Quỹ đạo cốt thép căng gồm các đoạn hình parabol 

Góc xoay của mỗi đoạn trong 3 đoạn parabol (қp1, қp2, қp3) được tính bằng: 

 1
1 22

1
1

21

1
p

e

r l
 (đoạn cong lõm) (7.5) 

 
1 2

2 22
2

1 2

21 i

p

e e h

r l
 (đoạn cong lõm) (7.6) 

 
1 2

3 2
3 1 2

21
p

e e

r l
 (đoạn cong lồi) (7.7) 

Trong đó r1, r2, r3 là bán kính độ cong của ba đoạn parabol 1,2 và 3. 

Khoảng cách α2l được chọn để đảm bảo khả năng uốn của ống gen chứa cốt thép căng. Với 

cốt thép căng dạng cốt thép căng nhiều tao, r3 phải lớn hơn 75ϕ trong đó ϕ là đường kính 

ống. 

Biểu thức (7.3) và (7.7) được sử dụng để tính toán tải trọng tương đương đặt lên một quỹ đạo 

cốt thép căng thực tế và để xác định ảnh hưởng của những tải trọng này lên ứng xử của dầm 

liên tục. 

7.3.2. Tính toán theo trạng thái giới hạn sử dụng 

Trước khi nứt, ứng xử của kết cấu về cơ bản là tuyến tính và có thể sử dụng nguyên tắc chất 

tải từng phần trong tính toán nội lực, tức là các nội lực và biến dạng do ứng suất trước và các 
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tải trọng ngoài có thể được tính toán riêng rẽ bằng cách sử dụng phân tích tuyến tính và nội 

lực hay biến dạng do tổ hợp tác động được xác định đơn giản bằng cách lấy tổng các tác động 

riêng rẽ. 

Trong thực tế, phương pháp cân bằng tải trọng thường được áp dụng trong thiết kế kết cấu 

dầm liên tục BTUST. Theo phương này, tải trọng tương đương do ứng suất trước được lựa 

chọn sao cho cân bằng với toàn bộ hay một phần tải trọng ngoài tác dụng lên các phần của 

kết cấu.  

Bằng cách chọn quỹ đạo cốt thép căng dạng parabol với độ võng zd đảm bảo điều kiện bề dày 

lớp bê tông bảo vệ, lực ứng suất trước tối thiểu cần thiết để cân bằng tải trọng wbal được tính 

như sau: 
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w l
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  (7.8) 

Để kiểm soát độ võng cuối cùng của dầm liên tục, người ta thường lấy tải trọng cân bằng wbal 

bằng tải dài hạn hoặc tải thường xuyên (hoặc một tỷ lệ % đáng kể của các tải trọng trên). 

Phương pháp cân bằng tải có thể coi là phương pháp thông dụng nhất để xác định lực ứng 

suất trước trong dầm liên tục do tính đơn giản của nó. Tuy nhiên, phương pháp này không 

đảm bảo kiểm soát nứt do tải trọng không cân bằng và cũng không đảm bảo mọi tiết diện đủ 

điều kiện bền. Nếu tải trọng cân bằng nhỏ, lực ứng suất trước và lượng cốt thép căng cũng 

nhỏ, người ta có thể cần bố trí một lượng đáng kể thép không căng để tăng cường độ của các 

tiết diện quan trọng và để hạn chế độ rộng vết nứt khi kết cấu chịu đầy đủ tải trọng sử dụng. 

Trước khi bị nứt, ứng suất trong bê tông trên mọi tiết diện của dầm liên tục có thể được tính 

toán dễ dàng bằng cách chỉ kiểm soát tải trọng không cân bằng và các hiệu ứng do ứng suất 

trước dọc trục gây ra.  

Trong tính toán, lực ứng suất trước thường được giả định là không đổi trên toàn bộ cấu kiện. 

Với các cấu kiện dài, tổn hao ứng suất do ma sát có thể đáng kể và khi đó giả thuyết ứng suất 

không đổi có thể dẫn đến các sai sót nghiêm trọng khi tính toán, thiết kế. Để kể đến sự thay 

đổi của lực ứng suất trước theo theo chiều dài cốt thép căng, người ta có thể chia một cấu kiện 

liên tục thành các đoạn. Trong mỗi đoạn, lực ứng suất trước có thể được giả thiết không đổi 

và bằng giá trị ở giữa đoạn. Trong nhiều trường hợp, có thể chấp nhận mỗi nhịp riêng rẽ như 

một đoạn có ứng suất trước không đổi. Đôi khi, có thể cần chia thành các phân đoạn nhỏ hơn 

để mô hình hóa ảnh hưởng của sự thay đổi ứng suất trước chính xác hơn. 

Khi tải trọng cân bằng tương đối nhỏ, tải trọng không cân bằng có thể gây nứt trong các vùng 

có mô men cực đại ở giữa nhịp và trên các gối giữa. Khi xảy ra nứt, độ cứng của cấu kiện 

giảm trong vùng lân cận vết nứt. Sự thay đổi độ cứng tương đối giữa các vùng mô men dương 

và mô men âm gây ra sự phần phối lại mô men. Trong các cấu kiện ứng suất trước, sự giảm 

độ cứng do nứt ở một vùng cụ thể không lớn bằng trên cấu kiện bê tông cốt thép tương đương 



123 

 

và sự phân phối lại mô men khi cấu kiện chịu tải trọng sử dụng ngắn hạn thường bị bỏ qua. 

Do đó, thông thường kết cấu được tính toán theo phương pháp đàn hồi tuyến tính cả trước và 

sau khi nứt. Tuy nhiên, không nên bỏ qua ảnh hưởng của nứt khi tính toán võng cấu kiện.  

7.3.3. Tính toán theo trạng thái giới hạn độ bền 

Khi tính toán theo trạng thái giới hạn độ bền, giá trị mô men tính toán MEd được xác định 

bằng tổng mô men do các tải trọng và mô men thứ cấp gây ra bởi ứng suất trước. 

Các phản lực và mô men thứ cấp do ứng suất trước gây ra trong kết cấu siêu tĩnh được xác 

định bằng tính toán theo lý thuyết đàn hồi. Mô men sơ cấp, mô men thứ cấp và mô men do 

tải trọng đặt lên kết cấu được tính toán riêng rẽ và được tổ hợp lại theo nguyên lý chất tải từng 

phần. Tuy nhiên, nguyên lý chất tải từng phần chỉ được áp dụng khi ứng xử của cấu kiện là 

tuyến tính. Khi quá tải, cấu kiện ứng xử phi tuyến và không nên áp dụng nguyên tắc này.  

Với điều kiện là kết cấu dẻo và phần phối mô men xảy ra khi tải trọng đạt đến giá trị gây sụp 

đổ công trình, có thể bỏ qua mô men thứ cấp khi tính toán cường độ thiết kế. Dù sao, việc kể 

đến một ước lượng không chính xác giá trị mô men thứ cấp thường không có gì nhiều hơn là 

việc tăng mô men ở gối và giảm mô men giữa nhịp hoặc ngược lại, tức là phân phối lại mô 

men. Do mô men tải trọng tính toán ở trạng thái tới hạn về cường độ được tính toán bằng 

phân tích đàn hồi, không có gì đảm bảo việc kể đến mô men thứ cấp sẽ cho một kết quả sát 

với mô men thực tế trong kết cấu sau mô men được phân phối lại. 

Mặt khác, nếu tiết diện nguy hiểm ở gối giữa không dẻo, khi đó việc thiết kế tiết diện này cần 

phải được xem xét cẩn thận. Người ta thường tránh các tiết diện không dẻo bằng cách bố trí 

đủ lượng cốt thép chịu nén. Nếu không thể tránh được tiết diện không dẻo, người ta khuyến 

cáo rằng mô men thứ cấp (được tính toán bằng phân tích đàn hồi tuyến tính và độ cứng gộp) 

được xem xét ở trạng thái tới hạn về cường độ. Khi mô men thứ cấp ở gối giữa có cùng dấu 

với mô men do tải trọng ngoài gây ra, để an toàn người ta thường kể đến mô men thứ cấp với 

γP = 1,0 khi tính toán mô men MEd. Trường hợp mô men thứ cấp ngược dấu với mô men do 

tải trọng ngoài gây ra, để an toàn người ta thường bỏ qua ảnh hưởng của mô men thứ cấp. 

7.3.4. Các bước thiết kế 

Quy trình thiết kế dầm UST liên tục như sau: 

1. Xác định tải trọng lên dầm cả ở thời điểm truyền UST và thời điểm chịu các tổ hợp 

tải trọng sử dụng để tính toán trạng thái tới hạn về cường độ. Thực hiện lựa chọn ban 

đầu về cường độ bê tông và tính toán các đặc trưng vật liệu. 

Ước lượng gần đúng mô men thiết kế lớn nhất tại các tiết diện nguy hiểm để xác định 

sơ bộ kích thước tiết diện và tải trọng bản thân dầm. Có thể sử dụng các hệ số mô men 

và độ võng trong Hình 7-4. 

Với dầm liên tục trong kết cấu nhà cửa, tỷ lệ nhịp/chiều cao tiết diện thường nằm trong 

khoảng từ 24-30, tùy thuộc vào mức tải trọng và loại tiết diện ngang. 
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Hình 7-4 Hệ số mo men và độ võng dầm liên tục đàn hồi có nhịp bằng nhau 

2. Xác định giá trị bao mô men uốn và lực cắt tại cả hai thời điểm truyền UST và khi 

kết cấu chịu đầy đủ tải trọng sử dụng. Các hình bao nội lực này sẽ kể đến ảnh hưởng 

của tải trọng bản thân, tĩnh tải thường xuyên do các lớp hoàn thiện, hoạt tải và giá trị 

lớn nhật và nhỏ nhất do tải trọng truyền (transient load) gây ra. 

3. Xác định thử giá trị lực UST và quỹ đạo cáp. 

Xác định số lượng và kích thước cốt thép căng cũng như đường kính ống phù hợp. 

4. Thay thế điểm gấp khúc trên quỹ đạo cáp lý tưởng tại mỗi gối giữa bằng một đoạn 

parabol lồi ngắn. Xác định tải tương đương do UST và sử dụng phân phối mô men 

(hoặc phương pháp phân tích tương đương) xác định mô men tổng do UST tại thời 

điểm chuyển UST và sau tổn hao ứng suất theo thời gian giả định. Bằng cách trừ biểu 

đồ mô men sơ cấp khỏi mô men tổng, ta xác định được biểu đồ mô men thứ cấp và, từ 

điều kiện tĩnh, xác định các phản lực siêu tĩnh tại mỗi gối. 

5. Kiểm tra ứng suất bê tông tại bất cứ tiết diện nào do UST (bao gồm cả ảnh hưởng 

thứ cấp và sơ cấp) tại cả thời điểm truyền UST và sau khi đã kể đến mọi tổn hao). Nếu 
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dầm được UST hoàn toàn, UST ước lượng thử ở Bước 3 dựa trên giả thiết quỹ đạo cốt 

thép căng lý tưởng và bỏ qua mô men thứ cấp. Nếu mô men thứ cấp đáng kể, ứng suất 

tính toán ở đây có thể không nằm trong giới hạn cho phép và có thể cần phải có sự 

thay đổi của lực UST hoặc độ lệch tâm. 

6. Tính toán tổn hao UST và kiểm tra các giả thiết đã đặt ra. 

7. Kiểm tra cường độ chịu mô men tại mỗi tiết diện nguy hiểm. Nếu cần, bổ sung thêm 

cốt thép chịu kéo không căng để tăng cường độ và cốt thép chịu nén để tăng độ dẻo 

cho tiết diện. Có thể cho phép phần phối lại một phần mô men khi tính toán ở trạng 

thái tới hạn về cường độ để giảm mô men âm cực đại tại gối tựa giữa và đảm bảo rằng 

tiết diện ngang tại gối có đủ độ dẻo cần thiết. 

8. Kiểm tra độ võng tại thời điểm truyền UST và độ võng dài hạn cuối cùng. Khi thiết 

kế kết cấu UST từng phần, kiểm tra nuzts trong các cùng có mô men cực đại. Xem xét 

bố trí cốt thép không căng để giảm biến dạng theo thời gian nếu cần. Điều chỉnh kích 

thước tiết diện hoặc mức UST (hoặc cả hai) nếu điều kiện võng không đảm bảo. 

9. Kiểm tra cường độ chịu cắt của dầm (và cả cường độ chịu xoắn nếu có). Thiết kế 

cốt thép chịu cắt phù hợp. 

10. Thiết kế vùng neo. 

Lưu ý: Độ bền và yêu cầu chống cháy thường được thỏa mãn bởi sự lựa chọn phù hợp về 

cường độ bê tông và lớp bê tông bảo vệc cốt thép trong Bước 1 và 3. 

Ví dụ 7.1 

Thiết kế một dầm chữ I bốn nhịp như trong Hình 7-5. Dầm có tiết diện chữ I chịu tải trọng 

thường xuyên phân bố đều bằng 25 kN/m (chưa kể trọng lượng bản thân) và hoạt tải sử dụng 

bằng 20 kN/m. Dầm được phép nứt tại vị trí có tải trọng cực đại. 

Dầm được UST bằng kích đồng thời ở hai đầu do đó lực UST đối xứng qua gối C và tránh 

được tổn hao ứng suất trước quá mức. 

Cường độ bê tông tại thời điểm 28 ngày fck = 50 Mpa (fcd = 33,3 MPa), và tại thời điểm truyền 

ứng suất fck(t) = 40 Mpa (fcd(t) = 26,67 MPa). Cốt thép căng có fpk = 1860 Mpa. 

 

Hình 7-5 Mặt bên dầm liên tục 

Bước 1 và 2:  
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Đầu tiên cần xác định mô men uốn do tải trọng ngoài. Do dầm đối xứng qua điểm C, biểu đồ 

bao mô men được xac định như Hình 7-6 từ các trường hợp bố trí hoạt tải khác nhau. 

Giả thiết trọng lượng bản thân dầm bằng 15 kN/m, tổng tải trọng thường xuyên bằng 40 kN/m 

và tải trọng thiết kế được tính toán như sau: 

 1, 35 40 54 kN/m
G G
w  

 1,5 20 30 kN/m
Q Q
w  

Mô men tính toán lớn nhất MEd tại gối C, khi hoạt tải sử dụng chỉ phân bố tại nhịp BC và B’C. 

Do đó từ biểu đồ trong Hình 7-6 ta có: 

 80,9 54 ( 46,6 46, 3) 30 7147 kNm
Ed
M  

Lựa chọn sơ bộ tiết diện ngang dầm chữ nhật theo công thức sau: 

 
6

2 6 37147 10
794 10  mm

0,27 33,3
bd  

Chọn b = 750 mm, d = 1100 mm, và h = 1250 mm. 

Tỷ lệ nhịp/chiều cao tiết diện đối với nhịp giữa bằng 24 đảm bảo trạng thái giới hạn về điều 

kiện sử dụng. 

Thể tích vùng chịu nén được lấy bằng 
cd cd
F f xb với 0, 8 và 1, 0 với bê tông có 

cường độ chịu nén bằng 50 Mpa. Cánh tay đòn cặp ngẫu lực được lấy bằng 0,85d như sau: 

 
67147 10

306 mm
0,85 0, 85 1100 1, 0 33, 33 750

Ed

cd

M
x

d f b
 

Chọn tiết diện chữ I có bề rộng bản cánh bằng 350mm và bề rộng bản bụng bằng 250mm. 
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Hình 7-6 Biểu đồ mô men uốn (kN/m) do tải trọng đơn vị phân bố đều: (a) Trường 

hợp tải 1 – tải trọng phân bố đều trên toàn dầm; (b) Trường hợp tải 2 – tải trọng 

chỉ phân bố trên nhịp AB; (c) Trường hợp tải 3 – tải trọng chỉ phân bố trên nhịp 

BC. 

Để đảm bảo khả năng chịu cắt của bản bụng, cần kiểm tra điều kiện phá hoại do nén trên bản 

bụng dầm. Nếu bỏ qua thành phần thẳng đứng của lực UST Pv, ta có: 

 1
,max cot tan

cw w cd
Ed Rd

v v

b zv f
V V  
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Lực cắt lớn nhất VEd cũng có thể xuất hiện gần gối C khi hoạt tải được đặt trên nhịp BC và 

CB’ và bằng 1251 kN. Giả sử lực nén dọc trung bình xấp xỉ bằng 5 MPa
cp

, ta có 

1,15
cw

, cánh tay đòn giữa lực kéo vào nén trên tiết diện 0, 8 1000 mmz h , 

1
0, 48 và cot 2,5

v
, điều kiện kiểm tra khả năng chịu cắt trở thành: 

 

32,5 0, 4 1251 10
197 mm

1,15 1000 0, 48 33, 33w
b  

Cần chọn bề rộng bản bụng lớn hơn đáng kể so với giá trị tối thiểu để tránh hàm lượng cốt 

thép ngang quá lớn gây khó khăn khi thi công. Chọn sơ bộ đường kính cáp D100, khi đó bề 

rộng bản bụng dầm được lấy bằng 300 mm
w
b . 

 

Hình  7-1 Tiết diện sơ bộ và các đặc trưng 

Tiết diện ngang và các đặc trưng tiết diện đã chọn được minh họa trong Hình  7-1. Trọng 

lượng bản thân dầm 24 0,645 15,5 kN/m lớn hơn 5% so với sơ bộ ban đầu. Mô men âm 

lớn nhất tại gối C được tính lại bằng 7210 kNm. 

Bước 3:  

Sử dụng ống gen đường kính 100mm, lớp bê tông bảo vệ bằng 40mm, cốt đai dường kính 

12mm, độ lệch tâm tại gối giữa và giữa nhịp bằng: 
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3
4max

625 40 12 100 498 mme
 

Độ võng (treo) cáp giữa nhịp BC và CB’ bằng: 

 . max
2 498 996 mm

d BC
z  

Tải trọng cân bằng được lấy bằng 32 kN/m cân bằng với trọng lượng bản thân và 2/3 tĩnh tải 

bổ sung). Ứng suất trước hiệu dụng cần thiết trong nhịp BC bằng: 

 
2

,

32 30
3614 kN

8 0,996m t BC
P  

Giả thiết tổn hao ma sát giữa điểm giữa nhịp AB và điểm giữa nhịp BC bằng 15%, ta có: 

 
,

3614
4252 kN

0,85m t AB
P  

Khoảng cách cần thiết từ trọng tâm cáp đến trọng tâm tiết diện trong nhịp AB bằng: 

 
2

.

32 20
0,376 376 mm

8 4252d AB
z  

Quỹ đạo cốt thép căng lý tưởng trên nhịp AB và BC như trong Hình 7-7 với độ dốc và tổn 

hao ma sát tương ứng (tính toán với 0,19  và 0, 01k ). Tổn hao ma sát ở giữa nhịp BC 

bằng 13,38%, và tổn hao ứng suất theo thời gian trên nhịp BC được giả thiết bằng 15%, do 

đó lực kích cần thiết bằng: 

 
3614

4932 kN
0,862 0, 85j

P  

Sử dụng cáp UST loại 7 tao cáp đường kính 12,5mm bằng có diện tích tiết diện ngang bằng 

93,0 mm2, fpk = 1860 Mpa và fp0.1k = 1600 Mpa. Ứng suất lớn nhất trong cáp và kích nhỏ hơn 

0, 8 1488 MPa
pk
f hoặc 

0,1
0,9 1440

p k
f MPa . Số lượng tối cáp tối thiểu bằng 

5858 /133,9 44 . Sử dụng hai bó cáp mỗi bó có 2219 tao cáp ( 21767 mm
p
A . 

Chọn  
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Hình 7-7 Tổn hao ma sát và lực căng trong cáp UST 

Hai sợi cáp được đặt cạnh nhau tại thớ trên dầm phía trên gối tựa và thớ dưới dầm ở giữa nhịp 

BC. 

Độ dốc của đường ứng suất trước trong vùng nhịp cạnh gối A là: 

 1
0, 028

13, 86 N/mm
/ 2

AB

l P

l
 

Chiều dài dầm tương ứng với tổn hao ứng suất draw-in bằng: 

 
195, 000 2 2046 6

17,27 mm
13, 86dl

L  

Lực UST tổn hao tại vị trí kích do trượt tại vị trí neo bằng: 

 
3

1
2 2 13, 86 17,27 10 479 kN ( 0, 097 )

dl dlLdl
P L lP  

Và tại vị trí giữa nhịp  

 

3

1

2 / 2 2 13, 86 17272 1000 10

           202 kN ( 0, 0409 )
dl dl ABAB
P L l

P  
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Lực UST ban đầu Pm0 tại các tiết diện nguy hiểm (sau khi đã kể đến tổn hao do ma sát và do 

tụt neo) được thể hiện trong Hình 7-8, cùng với UST hiệu dụng sau khi kể đến 15% tổn hao 

UST theo thời gian. 

 UST hiệu dụng trung binh trong nhịp AB bằng 3858 kN (không phải bằng 4252 kN như đã 

chọn sơ bộ) và UST trung bình hiệu dụng trong nhịp BC bằng 3612 kN. Độ treo cáp tính toán 

lại trong nhịp AB và độ lệch tâm tại giữa nhịp bằng: 

 
2

3

.

32 20
10 415 mm

8 3858d AB
z  và 

.
166 mm

2
B

AB d AB

e
e z  

Sự điều chỉnh nhỏ về quỹ đạo cáp sẽ không gây ra sự thay đổi đáng kể về tổn hao ma sát. 

Bước 4: 

Sau đó tính toán chịu tải trọng tương đương do UST hiệu dụng gây ra. Cáp UST chuyển 

hướng đột ngột tại vị trí gối tựa B và C được thay thế bằng một đoạn ngắn có hình dạng 

parabol ngược. 

Tải trọng ngang tương đương phân bố đều do lực UST hiệu dụng xấp xỉ bằng 32 kN/m (hướng 

lên). Sử dụng biểu đồ mô men trong Hình 7-6a, mô men tổng cộng tại B và C là: 

 
63,2 32 2022 kNm

80,9 32 2589 kNm
pt B

pt C

M

M
 

Mô men thứ cấp tại B và C được tính toán bằng cách lấy mô men sơ cấp tương ứng trừ đi ứng 

suất trước trung bình tại mỗi nhịp (đã được sử dụng để tính toán mô men tổng cộng): 

 
,

,

2022 0,5 3858 3612 0, 498 162 kNm

2589 3612 0, 498 790 kNm
ps pt m tB B B

ps pt m tC C C

M M M e

M M M e
 

Biểu đồ mô men tổng và biểu đồ mô men thứ cấp cũng như là phản lực siêu tĩnh được minh 

họa trongHình 7-8. Cần chú ý rằng, trong dầm thực, tải trọng ngang tương đương thay đổi 

dọc theo chiều dài dầm do lực UST thay đổi và biểu đồ mô men gần đúng như trong Hình 

7-8. Biểu đồ mô men chính xác do lực UST và phản lực siêu tĩnh được xác định bằng cách 
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chia mỗi nhịp thành các đoạn nhỏ hơn (bốn đoạn mỗi nhịp) và giả thiết rằng UST không đổi 

trên mỗi đoạn. 

 

Hình 7-8  Mô men và phản lực do lực UST hiệu dụng trung bình: (a) Mô men tổng 

do UST gây ra (kNm); (b) Mô men sơ cấp (kNm); (c) Phản lực siêu tĩnh (kN) 

Bước 5: 

Cần kiểm tra ứng suất trong bê tông tại thời điểm truyền ứng suất. Tải trọng ngang tương 

đương tại thời điểm truyền ứng suất bằng 32/0,85 = 37,6 kN/m hướng lên và trọng lượng bản 

thân là 15,5 kN/m hướng xuống. Do đó, tải trọng không cân bằng bằng 22,1 kN/m hướng lên. 

Tại gối C, mô men do tải trọng không cân bằng phân bố đều (Hình 7-6a) bằng: 

 80,9 22,1 1788 kNm
unbal C
M  

Và lực nén trước ban đầu tại C bằng 3926 kN. Ứng suất trong bê tông tại thớ ngoài cùng trên 

gối D ngay sau khi truyền ứng suất bằng: 

 

3 6

3 6

3 6

3 6

3926 10 1788 10
6, 09 10, 02 16,11 MPa

645 10 178, 4 10
3926 10 1788 10

6, 09 10, 02 3,93 MPa
645 10 178, 4 10

top

btm

 

Ứng suất kéo trung bình tại thời điểm truyền ứng suất 3,5 MPa
ctm
f và do đó nứt sẽ xảy 

ra tại gối C khi truyền ứng suất. Cần bố trí thêm cốt thép dính bám tại thớ trên của gối C để 

kiểm soát nứt khi truyền ứng suất. Với mức ứng suất kéo này, có thể tính được nội lực kéo 

trong bê tông với giả thiết không nứt và phải bố trí đủ thép không căng chịu kéo với ứng suất 

kéo trong cốt thép bằng 200 Mpa. Trong trường hợp này, vùng chịu kéo trong tiết diện không 
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nứt nằm hoàn toàn trong chiều dày 250mm của cánh dưới tiết diện và lực kéo (xác định từ 

phân bố ứng suất tính toán được) bằng 361 kN, do đó ta có: 

 
3

2361 10
1806 mm

200s btm
A  

Chọn 4D25 (1964 mm2) hoặc cốt thép có diện tích tương đương. 

Một giải pháp thay thế cốt thép không căng là gây ứng suất trước theo giai đoạn, theo đó ban 

đầu chỉ gây ứng suất trước một phần lên bê tông khi cấu kiện chỉ chịu trọng lượng bản thân 

và phần UST còn lại được bổ sugn khi phần tĩnh tải dài hạn (hoặc một phần tĩnh tải dài hạn) 

được chất lên cấu kiện. Điều này sẽ tránh tình huống tạo UST tối đa khi mới chất tải trọng 

ngoài tối thiểu như trường hợp bên trên. 

Tính toán tương tự để kiểm tra nứt tại các tiết diện khác khi truyền ứng suất. Tại gối B, 

0
63,2 22,1 1397 kNm, P 4572 kN

unbal mB
M  và 0,74 MPa

btm
. Khi đó sẽ 

không xuất hiện vết nứt tại gối B khi truyền ứng suất. Như vậy vết nứt sẽ chỉ xuất hiện tại gối 

C khi truyền ứng suất. 

Với dầm chỉ được tạo ứng suất trước một phần, trước khi kiểm tra cấu kiện chịu toàn bộ tải 

trọng (sử dung các phân tích tiết diện nứt trong vùng nứt), cần xác định lượng cốt thép thường 

cần thiết để đảm bảo điều kiện cường độ. 

Bước 6: 

Trong ví dụ này, tổn hao ứng suất theo thời gian tính toán được coi như thỏa mãn. Trong thực 

tế, tất nhiên, tổn hao phải được tính toán lại theo quy trình đã được giới thiệu trong các phần 

trước. 

Bước 7: 

 Cường độ mỗi tiết diện ngang đã được kiểm tra. Trong ví dụ này, chỉ tính toán với tiết diện 

tại gối C. Từ bước (3), mô men thiết kế do tĩnh tải tính toán cộng thêm hoạt tải (trong trường 

hợp phân tích đàn hồi) bằng -7201 kNm. Mô men sơ cấp được xác định với hệ số an toàn 

bằng 1,0. Do đó: 

 7201 790 6411 kNm
Ed
M  

Khi kể đến cả mô men thứ cấp, tương ứng với phân phối lại mô men tại gối C bằng 11%. Mô 

men thứ cấp sẽ gây ra sự tăng tương ứng mô men dương giữa nhịp. Nếu tiết diện ngang tại C 

đủ dẻo, có thể cho phép phân phối thêm mô men âm tại gối C. Trong ví dụ này, không xét 

đến trường hợp phân phối thêm mô men tại C. 

Cường độ chịu mô men tính toán tối thiểu tại C 6411 kNm
Rd
M . Cường độ tiết diện ngang 

với bề rộng bản cánh b = 750 mm với diện tích cốt thép căng 23534 mm
p
A tại dp = 1123 

mm bằng: 
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 5037 kNm
Rdl
M  (với x = 245,8 mm) 

Cần bố trí thêm cốt thép không căng chịu kéo bổ sung 
s top
A  cần thiết ở thớ trên tiết diện tại 

gối C. Nếu khoảng cách từ trọng tâm cốt thép đến mép chịu nén 1185 mm
o
d , As được 

tính toán như sau: 

6

2
6411 5037 10

3551 mm
435 0,9 1185 0, 8 245, 8

Ed Rdl
s top

yd

M M
A

f z
 

Bố trí 8D25 ở thớ trên gối C (3928 mm2). Ngoài ra cũng có thêm 4D25 bổ sung ở thớ dưới 

để kiểm soát nứt khi truyền ứng suất. Các thanh bổ sung ở thớ dưới này nằm trong vùng chịu 

nén làm tăng độ dẻo của cấu kiện ở trạng thái giới hạn về cường độ. Theo phân tích cường độ 

của tiết diện đã chọn cùng với bố trí cốt thép như Hình 7-9, tiết diện ngang cấu kiện tại gối C 

đảm bảo điều kiện cường độ và phân phối lại mô men cần thiết theo EN1992-1-1. 

Tính toán tương tự cũng cho thấy cần bố trí 4D25 trong vùng mô men âm tại vị trí gối B và 

B’, tuy nhiên tại vị trí giữa nhịp tất cả các nhịp, chỉ riêng cốt thép căng cũng đủ đảm bảo điều 

kiện cường độ mà không cần bố trí thêm cốt thép thường. 

Bước 8: 

Cần kiểm tra nứt khi cấu kiện chịu tải trọng sử dụng. Với ứng suất trước hiệu dụng cân bằng 

bằng 32 kN/m, tải trọng không cân bằng treo bằng 
,

25 15,5 32 8,5 kN/m
unbal sus
w

và tải trọng ngắn hạn không cân bằng bằng 20 kN/m. Sử dụng hệ số mô men trong Hình 7-6 

và hoạt tải ngắn hạn chỉ nằm trên nhịp BC và CB’, mô men tối đa không cân bằng tại gối C 

bằng: 

 
8,5 80,9 20 92,6 2540 kNm

unbal C
M

 

Với ứng suất trước hiệu dụng tại C, 
,

 3337 kN
m t
P , ứng suất tại thớ trên cùng trong bê 

tông do tải trọng không cân bằng gây ra bằng: 

 
3 6

, 3 6

3337 10 2540 10
5,17 14,24 9,07 MPa

645 10 178,4 10c top
  

Khi cường độ chịu kéo của bê tông  3,5 Mpa
ctm
f , mô men do tải trọng không cân bằng 

sẽ xuất hiện. Sai số liên quan đến việc ước lượng mô men gây nứt dự trên tính toán ứng suất 

đàn hồi có thể khá lớn, khá đáng kể. Từ biến và co ngót có thể gây ra sự phân bố lại ứng suất 

trên tiết diện theo thời gian, đặc biệt là khi tiết diện ngang chứa đáng kể cốt thép không căng 

(như trong trường hợp này). Nếu muốn ước lượng chính xác ứng suất trên tiết diện, cần thực 

hiện phân tích ứng suất theo thời gian. 
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Hình 7-9 Bố trí cốt thép trên tiết diện ngang tại gối C 

Cần phân tích tiết diện nứt để xác định sự giảm độ cứng tiết diện do nứt gây ra và sự tăng ứng 

suất kéo trong cốt thép để kiểm soát nứt. Mô men lớn nhất tại C bằng tổng mô men do toàn 

bộ tải trọng sử dụng và mô men sơ cấp: 

 80,9 25 15,5 20 92,6 790 4338 kNm
C
M  

Phân tích tiết diện nứt cho thấy rằng ứng suất kéo trong cốt thép không căng lớp trên tại giá 

trị mô men này chỉ bằng 106 Mpa, nhỏ hơn rất nhiều so với số gia ứng suất bằng 200 Mpa 

quy định trong EN 1992-1-1 với cốt thép D25 nếu bề rộng vết nứt lớn nhất bị giới hạn nhỏ 

hơn 0,3mm. Do đó bề rộng vết nứt được coi là nhỏ trong trường hợp này.  

Ngoài ra cần kiểm tra thêm điều kiện về võng và tính toán thiết kế chịu cắt, thiết kế vùng neo 

để hoàn thiện thiết kế dầm này. 

7.4. Khung siêu tĩnh bê tông ứng suất trước 

Kết cấu khung bê tông ứng suất trước thường được áp dụng hiệu quả đối với các  công trình 

nhịp lớn như nhà chứa máy bay, bể bơi, nhà thi đấu, nhà ga, nhà sản xuất, rạp hát... Các bó 

cốt thép căng có thể được bố trí trong dầm hoặc trong cả dầm và cột như được thể hiện trên 

Hình 7.5. Ứng suất trước trong dầm thường được thiết kế theo phương pháp cân bằng tải 

trọng. Ứng suất trước trong cột được thiết kế để tạo ra mômen cân bằng với mômen tại các 
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nút khung do tải trọng ngoài và ứng lực trước trong dầm gây ra. 

 

Hình 7-5 Khung nhịp lớn bê tông ứng suất trước 

Kết cấu dầm chuyển hay tầng cứng trong nhà cao tầng là các kết cấu thích hợp để áp dụng 

giải pháp ứng suất trước. Trong một số trường hợp, trên các tầng của nhà cao tầng yêu cầu có 

không gian rộng, nhịp lớn. Đối với các kết cấu khung loại này việc sử dụng giải pháp ứng 

suất trước tỏ ra có hiệu quả.  

Phương pháp tải trọng tương đương là một cách tiếp cận thuận tiện để xác định mô men sơ 

cấp và thứ cấp trong các kết cấu khung. Đối với dầm liên tục, người ta cho rằng tất cả các cấu 

kiện đều được tự do co ngắn dọc trục. Trong thực tế, điều này thường không đúng đối với các 

cấu kiện nằm ngang trong khung vì chúng bị kìm chế biến dạng dọc trục do độ cứng chống 

uốn của cột thẳng đứng.  
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Hình 7-6 Kết cấu khung siêu tĩnh  

Xét khung một nhịp như Hình 7-6a. Do sự co ngắn dọc trục của dầm BC do ứng suất trước, 

đỉnh của mỗi cột di chuyển ngang một lượng ∆. Khung bị biến dạng và hệ quả là trong dầm 

và cột khung xuất hiện các nội lực. Độ lớn nội lực sinh ra do co ngắn dọc trục phục thuộc vào 

độ cứng tương đối của cột và dầm. Cột càng cứng, càng hạn chế co ngắn dọc trục của dầm, 

và do đó càng làm giảm lực ứng suất trước trong dầm. 

Như vậy, nội lực thứ cấp trong kết cấu khung bê tông ứng suất trước ngoài bao gồm các đại 

lượng như trong dầm liên tục, còn có nội lực phát sinh do kiềm chế biến dạng dọc trục. Đây 

là một đặc điểm riêng biệt của kết cấu khung siêu tĩnh bê tông ứng suất trước.  

Ví dụ 7.2: 

Xác định phân phối mô men sơ cấp, thứ cấp và bậc 3 cho khung siêu tĩnh như Hình 7-10a. 

Cột thẳng đứng AB và ED là cột căng trước với quỹ đạo cốt thép căng thẳng đứng, dầm ngang 

BD căng sau với quỹ đạo cốt thép căng hình parabol. 

Dầm BD có tiết diện ngang 1200x450mm, tiết diện cột 900x450mm. Dầm chịu hoạt tải phân 

bố đều 10 kN/m và tĩnh tải bổ sung bằng 5 kN/m và trọng lượng bản thân dầm 13 kN/m. Nếu 

Ecm = 30,000 Mpa, mô men do tải trọng phân bố đều tổng cộng lên dầm (tĩnh tải + hoạt tải + 

trọng lượng bản thân = 28 kN/m) được tính toán theo phân phố mô men như trên Hình 7-10b. 

Lực UST và quỹ đạo cốt thép căng được xác định theo trạng thái giới hạn về điều kiện sử 

dụng. Với dầm, quỹ đạo cốt thép căng được chọn như trong Hình 7-10 và UST hiệu dụng cần 

thiết cân bằng với trọng lượng bản thân và tĩnh tải được xác định như sau: 

 
2

, .

18 30
2250 kN

8 0,9m t BD
P   

Nếu tổn hao ứng suất theo thời gian được lấy bằng 25%, lực UST trung bình trong dầm ngay 

sau khi truyền ứng suất 
0.

3000 kN
m BD
P . 
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Để xác định UST hiệu dụng trong cột, lấy mô men sơ cấp trong dầm và trong cột tại nút B và 

D bằng nhau. Nếu độ lệch tâm trong cột tại B (so với trọng tâm tiết diện cột) bằng 4000 mm 

như trong Hình 7-10a, ta có 
, . , .

0, 4 0, 45
m t AB m t BD
P P . Do đó ta có: 

 
, .

2250 0,45
2531 kN

0,4m t AB
P  

 

Hình 7-10 Nội lực trong khung siêu tĩnh một tầng một nhịp: (a) Mặt đứng; (b) Mô 

men do tải trọng theo phương trọng lực; (c) Tải trọng tương đương do UST; (d) 

Mô men sơ cấp + thứ cấp do UST (kNm); (e) Mô men do kiềm chế dọc trục 

(kNm). 

Tổn hao ứng suất theo thời gian trong cột cũng được lấy bằng 25% và lực UST tại thời điểm 

ngay sau khi truyền UST 
0.

3375 kN
m AB
P . 
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Sử dụng phương pháp tải trọng tương đương và phân phối mô men để xác định mô men sơ 

cấp và thứ cấp do UST gây ra. Tải trọng tương đương do cốt thép căng trong cấu kiện bê tông 

ngay sau khi truyền UST như trong Hình 7-10c. Mô men FEM tại hai đầu dầm được xác định 

như sau: 

 0. .
2 2 3000 0,9

1800 kNm
3 3

F m BD d BD
BD

P z
M  

Từ phân phối mô men, mô men sơ cấp và thứ cấp do UST được tính toán và minh họa như 

trên Hình 7-10d. 

Để tính toán ảnh hưởng bậc 3 của kiềm chế dọc trục, co ngắn dọc trục BD ngay sau khi truyền 

UST được xác định bằng: 

 
33000 10 30000

2,78 mm
30000 1200 450 2

 

Mô men FEM trong cột được tính bằng: 

 
3

2

6 30000 900 450
2,78 136,8 kNm

10000 12
FM  

Phân phối mô men do ảnh hưởng của kiềm chế bậc 3 được minh họa trên Hình 7-10e. Lực 

kéo do co ngắn dọc trục gây ra trong dầm BD chỉ bằng 12,6 kN và có thể bỏ qua trong trường 

hợp này khi so sánh với lực UST ban đầu. 
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Chương 8. CẤU TẠO BÊ TÔNG ỨNG SUẤT 

TRƯỚC VÀ THIẾT KẾ VÙNG NEO   

8.1. CẤU TẠO BÊ TÔNG ỨNG SUẤT TRƯỚC 

8.1.1. Nguyên tắc chung 

Những nguyên tắc cấu tạo bê tông ứng suất trước liên quan đến bê tông và cốt thép thường 

(cốt thép không căng), phải tuân thủ theo chỉ dẫn như đối với kết cấu bê tông cốt thép.  

Lớp bê tông bảo vệ cốt thép trong kết cấu bê tông ứng suất trước được quy định trong Chương 2.  

Cấu tạo cốt thép thường (cốt thép không căng) trong kết cấu bê tông ứng suất trước, bao gổm cả cốt 

thép dọc và cốt thép ngang, phải tuân theo chỉ dẫn như đối với kết cấu bê tông cốt thép (không ứng 

suất trước). 

Cấu tạo cốt thép trong vùng neo của kết cấu bê tông ứng suất trước, bao gồm cả phương pháp căng 

trước và căng sau, phải tuân theo các chỉ dẫn ở các mục 8.2 và 8.3. 

8.1.2. Nguyên tắc bố trí thép căng  

Khoảng cách giữa các ống lồng đặt cốt thép căng theo phương pháp căng sau hoặc các thanh cốt thép 

căng theo phương pháp căng trước phải đảm bảo yêu cầu đổ, đầm bê tông và phải đảm bảo phát huy 

đầy đủ khả năng bám dính giữa bê tông và cốt thép căng. 

Khoảng cách thông thủy theo phương ngang và phương đứng giữa các thanh cốt thép căng 

theo phương pháp căng trước phải tuân theo chỉ dẫn như trên Hình 8-1 với ϕ là đường kính 

thanh cốt thép căng theo phương pháp căng trước và dg là kích cỡ lớn nhất của cốt liệu. Có 

thể sử dụng cách bố trí khác, nhưng phải có kết quả thí nghiệm minh chứng sự làm việc ở 

trạng thái giới hạn thỏa mãn về: 

- bê tông chịu nén tại neo; 

- sự phá vỡ bê tông; 

- neo giữ cốt thép căng; 

- đổ bê tông giữa các thanh cốt thép. 

Độ bền lâu và nguy cơ ăn mòn cốt thép căng tại đầu mút cấu kiện cần được thiết kế theo chỉ dẫn trong 

Chương 2. 

Không bố trí cốt thép căng trong vùng neo, ngoại trừ khi có thể thực hiện được việc đổ, đầm bê tông 

và phát huy đầy đủ khả năng bám dính giữa bê tông và cốt thép căng.  

Các ống lồng đặt cốt thép căng theo phương pháp căng sau phải được bố trí và thi công sao 

cho: 

- có thể đổ bê tông an toàn, không gây hư hỏng các ống lồng; 

- bê tông có thể chịu được các lực do phần cong của ống lồng gây ra trong quá trình căng 

và sau khi căng cốt thép; 
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- vữa bơm không rò rỉ vào trong các ống lồng khác trong quá trình bơm vữa. 

 

Hình 8-1 Khoảng cách thông thủy tối thiểu giữa các thanh cốt thép căng theo 

phương pháp căng trước 

Các ống lồng đặt cốt thép căng trong các cấu kiện căng sau không được bó lại với nhau, ngoại 

trừ trường hợp một cặp ống lồng được bố trí theo phương đứng, ống nọ trên ống kia. 

Bán kính cong của quỹ đạo bó cốt thép căng phải phù hợp với loại cốt thép căng và tuân theo quy 

định của EN 10138. 

8.1.3. Neo và bộ nối cốt thép căn 

Neo và bộ nối sử dụng cho bó cốt thép căng sau phải phù hợp với hệ thống ứng suất trước được chỉ 

định.  

Bộ nối phải được bố trí cách xa các gối tựa trung gian và số thanh cốt thép căng được nối trên mỗi 

tiết diện không được bằng hoặc lớn hơn 50% tổng số thanh cốt thép căng trên tiết diện đó. 

8.2. VÙNG NEO TRONG BÊ TÔNG ỨNG SUẤT TRƯỚC CĂNG TRƯỚC 

8.2.1. Khái niệm chung 

Trong kết cấu bê tông ứng suất trước căng trước, phạm vi vùng neo và sự phân bố ứng suất 

trong vùng đó phụ thuộc vào chất lượng lực dính bám giữa cốt thép căng và bê tông. Phân bố 

ứng suất trong vùng neo như trong Hình 8-2. Các thông số chiều dài sau (Hình 8-3) phải được 

xem xét: 

- Chiều dài truyền ứng suất trước 
pt
l  mà qua đó lực ứng suất trước 0

P  được truyền lên 

bê tông một cách đầy đủ; 

- Chiều dài phân tán 
disp
l  mà qua đó ứng suất trong bê tông phân tán dần thành phân bố 

tuyến tính trên tiết diện bê tông; 

- Chiều dài neo 
bpd
l  mà qua đó lực trong bó cốt thép căng 

pd
F  ở trạng thái giới hạn độ 

bền được neo đầy đủ trong bê tông. 
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Hình 8-2 Phân bố ứng suất trong vùng neo kết cấu BTUST căng trước  

8.2.2. Truyền ứng suất trước 

Khi buông cốt thép căng, có thể giả thiết ứng suất trước được truyền lên bê tông bởi ứng suất 

bám dính không đổi fbpt không đổi, được xác định: 

 1 1bpt p ctd
f f t  (8.1)  

trong đó  

1p
 là một hệ số có tính đến loại cốt thép căng, lấy bằng: 

  2,7
pl

 đối với sợi thép có khía; 

  3,2
pl

 đối với cáp 3 sợi và 7 sợi; 

1
 phụ thuộc vào các điều kiện bám dính và bằng: 

  
1

1, 0  đối với điều kiện bám dính tốt; 

  
1

0,7  ngược lại, ngoại trừ khi có thể điều chỉnh thành các giá trị cao hơn 

liên quan đến các điều kiện đặc biệt trong thi công. 

ctd
f t  là cường độ chịu kéo tính toán của bê tông tại thời điểm buông cốt thép căng: 

0,7 /
ctd ct ctm c
f t f t  . 

Giá trị cơ bản của độ dài truyền lpt được lấy bằng: 

 
1 2 0

 /
pt pm bpt
l s f  (8.2) 

trong đó  

1
 phụ thuộc vào phương pháp buông cốt thép căng, lấy bằng 1.0 khi buông từ từ 

và lấy bằng 1.25 khi buông đột ngột;  
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2
 phụ thuộc vào loại cốt thép căng, lấy bằng 0.25 đối với cốt thép dạng tròn và 

0.19 đối với tao cáp 3 sợi và 7 sợi;  

 là đường kính danh nghĩa của cốt thép căng; 

0pm
  là ứng suất trong cốt thép căng ngay sau khi buông. 

Phụ thuộc và tình huống thiết kế, giá trị tính toán của chiều dài truyền được lấy giá trị ít có 

lợi hơn trong hai giá trị lpt1 = 0.8 lpt hoặc lpt2 = 1.2 lpt. Khi tính toán kiểm tra ứng suất cục bộ 

lúc buông cốt thép căng, giá trị lpt1 là phù hợp. Khi tính toán theo trạng thái giới hạn độ bền, 

giá trị lpt2 là phù hợp. 

 

Hình 8-3 Tính toán giai đoạn truyền UST trong BTUST căng trước 

Tiêu chuẩn EN 1992-1-1 giả thiết ứng suất trong bê tông gây ra bởi ứng suất trước trong cấu 

kiện được căng trước có phân bố tuyến tính trên các tiết diện bên ngoài chiều dài phân tán 

ldisp (Hình 8-3) như sau: 

 
2 2

disp pt
l l d  (8.3) 

8.2.3. Neo cốt thép căng đối với trạng thái giới hạn độ bền 

Trong trường hợp tiết diện có mô men uốn lớn ở đầu hoặc gần đầu cấu kiện như trong dầm 

nhịp ngắn hoặc công xôn, vùng neo có thể bị nứt do ảnh hưởng của mô men uốn này. Khi đó 

cần kiểm tra neo của cốt thép căng ở những khu vực có khả năng bị nứt, tức là ở những khu 

vực có ứng suất kéo trong bê tông vượt quá 
,0.05ctk

f . Trong trường hợp này, lực căng trong cốt 

thép phải được tính toán đối với tiết diện có vết nứt. Cường độ bám dính của cáp ở trạng thái 

giới hạn cực hạn được xác định bằng: 

 2 1bpd p ctdf f    (8.4) 

trong đó  
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2p
 phụ thuộc vào loại cáp (p2 = 1.4 đối với cáp có gờ và p2 = 1.2 đối với cáp bảy 

sợi);  

1
 được định nghĩa như công thức (8.1); 

ctd
f  được lấy từ công thức 4.12, nhưng do độ giòn của bê tông cường độ cao ngày 

càng tăng,  

,0.05ctk
f không nên lấy lớn hơn giá trị của bê tông C60 / 75 (tức là 3.1 MPa). 

Độ dài neo cần thiết để phát triển ứng suất pd ở trạng thái giới hạn cực hạn được đưa ra bởi: 

 
2 2

(  /)
bpd pt pd pm bpd
l l f   (8.5) 

trong đó  

2
 1.2

pt pt
l l ;  

2
 như được xác định trong công thức (8.2) và  

pm
là ứng suất cáp sau tất cả các tổn hao.  

Chiều dài lbpd được minh họa trong Hình 8-4 và là tổng giá trị thiết kế trên của chiều dài truyền 

2pt
l và chiều dài bám dính bổ sung cần thiết để ứng suất trong thép tăng từ 

pm
 đến

pd
. 

Trong trường hợp sử dụng cốt thép căng không dính bám ở gần cuối của một cấu kiện căng 

trước và thiết kế cho phép lực kéo ở tải trọng sử dụng trong chiều dài phát triển, thì nên sử 

dụng chiều dài phát triển tối thiểu của cáp không bám dính là2
bpd
l . 

 

Hình 8-4 Sự thay đổi của ứng suất trong thép gần với đầu tự do của cáp UST 

căng trước 



145 

 

Diện tích cốt thép ngang cần thiết 
sb
A (dưới dạng thép đai) trong vùng neo của cấu kiện căng 

trước được xác định đơn giản như sau: 

 00.021 m
sb

pt sb

Ph
A

l
 (8.6) 

trong đó  

h  là chiều cao tổng thể của cấu kiện; 

0m
P  là lực ứng suất ngay sau khi truyền và  

sb
 là ứng suất cho phép trong cốt thép để kiểm soát vết nứt.  

Trường hợp ứng suất trong cốt thép được giới hạn nhỏ hơn 300Mpa, không cần kiểm tra bề 

rộng vết nứt. Cốt thép ngang Asb nên được đặt cách đều nhau trong khoảng 0,2h tính từ mặt 

cuối của cấu kiện. 

8.3. VÙNG NEO TRONG BÊ TÔNG ỨNG SUẤT TRƯỚC CĂNG SAU 

Phá hoại trong vùng neo của cấu kiện bê tông ứng suất trước căng sau chủ yếu xảy ra trong 

quá trình thi công. Vùng neo có thể bị phá hoại do nứt hoặc tách bê tông do không bố trí đủ 

cốt thép ngang. 

Trường hợp bố trí một neo đúng tâm, quỹ đạo ứng suất trong vùng neo được thể hiện như trên 

Hình 8-5. Trong vùng có chiều dài la kể từ tấm neo, xuất hiện ứng suất theo phương ngang 

đáng kể. Phân bố ứng suất ngang dọc theo bó cốt thép căng với chiều dài bằng chiều cao h 

của cấu kiện được thể hiện trên Hình 8-5. Sự thay đổi ứng suất theo phương ngang  dọc theo 

và vuông góc với trục cấu kiện được minh họa trong Hình 8-6. 

 

Hình 8-5 Các quỹ đạo ứng suất cho tấm neo đặt ở trung tâm (a) Vị trí neo; (b) 

Mặt bên cấu kiện. 
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Hình 8-6 Phân bố ứng suất ngang phía sau một neo đơn trung tâm 

Trong trường hợp bố trí một neo lệch tâm, quỹ đạo ứng suất được thể hiện trên Hình 8-7a, 

còn sự phân bố ứng suất trong vùng neo - như trong Hình 8-7b. 

. 

 

Hình 8-7 Quỹ đạo và biểu đồ ứng suất biểu đồ cho một neo lệch tâm. (a) Quỹ đạo 

ứng suất. (b) Đường đồng ứng suất 

Trên Hình 8-8 minh họa phân bố ứng suất ngang trong vùng neo của cấu kiện được bố trí 

nhiều neo. Độ dài vùng cấu kiện mà trên đó tồn tại ứng suất ngang đáng kể (la) giảm theo số 

lượng neo đặt đối xứng. Ứng suất kéo trong bê tông cũng xuất hiện ngay trên bề mặt đặt neo 

tại vị trí cạnh neo (Hình 8-8). 
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Hình 8-8 Các đường đồng mức ứng suất ngang cho các vùng cuối có nhiều neo. 

(a) Hai neo được đặt đối xứng - hp / h = 0. (b) Bốn neo được đặt đối xứng - hp / h 

= 0. (c) Hai tấm neo được đặt đối xứng. 

8.3.1. Phân tích nội lực trong vùng neo 

Nội lực trong vùng neo có thể được xác định bằng mô hình dàn ảo như minh họa trên  Hình 

8-9 đối với trường hợp vùng neo một dầm tiết diện hình chữ nhật, trong đó lực nén ngang Fbc 

xuất hiện ngay sau tấm neo và lực kéo ngang Fbt nằm cách đầu dầm một đoạn. Trong trường 

hợp dầm chữ T, mô hình chống giằng cho phép xác định lực kéo ngang trong cả bản cánh và 

bản bụng dầm như trong Hình 8-10. 

Ngoài mô hình chống giằng, người thiết kế có thể tính toán vùng neo bằng cách coi vùng neo 

như một dầm cao có chiều cao bằng chiều dài neo la chịu tải trọng từ một phía do ứng suất ép 

mặt ngay dưới tấm neo và phía còn lại do ứng suất nén phân bố tuyến tính trong dầm. 
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8.3.1.1. Trường hợp neo đơn đặt chính giữa cấu kiện 

 

Hình 8-9 Mô hình dàn ảo của một vùng neo. 

 

Hình 8-10 Lực căng theo phương đứng và ngang trong vùng neo của dầm chữ T 

UST căng sau. (a) Lực căng đứng trong bụng.  (b) Lực căng ngang qua cánh 

Trường hợp neo đơn bố trí tại trọng tâm của tiết diện, vùng neo được tính toán như một dầm 

cao chịu tải trọng từ hai phía gồm ứng suất ép mặt phía sau tấm neo và ứng suất nén phân bố 

đều trong cấu kiện. Khi đó dầm chịu mô men uốn cực đại Mb gây phá hoại dọc theo trục neo 

như trong Hình 8-11, mô men này thường được gọi là mô men phá hoại. 

Xét cân bằng một nửa vùng neo như trong Hình 8-12, mô men phá hoại Mb cân bằng với cặp 

ngẫu lực ngang Fbc và Fbt, và được xác định từ điều kiện cân bằng như sau: 
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2 4 4 8

p

b p

hP h P
M h h  (8.7) 

 

Hình 8-11 Tương tự dầm cho một neo đơn được đặt tập trung. 

 

Hình 8-12 Sơ đồ tính của nửa trên của vùng neo trong Hình 8-11 

Trong trường hợp vùng neo làm việc đàn hồi tuyến tính, điểm đặt lực kéo ngang Fbt là trọng 

tâm vùng chịu ứng suất kéo ngang (Hình 8-13b). Với neo đơn được bố trí chính giữa tiết diện, 

cánh tay đòn cặp ngẫu lực Fbt và Fbc được lấy xấp xỉ bằng h/2. Từ biểu thức (8.7) ta có: 

 1
/ 2 4

pb
bt

hM P
F

h h
   (8.8) 

Mô men phá hoại Mb và lực kéo ngang Fbt được xác định bằng cách thay chiều cao h trong 

biểu thức (8.7) và (8.8) bằng bề rộng b của dầm. 
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8.3.1.2. Trường hợp hai neo đặt đối xứng 

Trong trường hợp bố trí hai neo đối xứng qua trục cấu kiện, mô hình dầm ảo vùng neo được 

minh họa trên Hình 8-13a và biểu đồ mô men phá hoại tương ứng trên Hình 8-13b với mô 

men phá hoại Mb tại vị trí trục neo và Ms ngược dấu với Mb tại vị trí trục cấu kiện tương ứng 

với các vùng chịu kéo có nguy cơ bị nứt Hình 8-13a,b). Mô men phá hoại nằm phía sau neo 

neo Mb gây ra ứng suất kéo trong vùng neo trong khi mô men phá hoại Ms gây ứng suất kéo 

ở cuối vùng neo.  

 

Hình 8-13 Tương tự dầm cho hai neo được đặt đối xứng. (a) Kết thúc cao độ khối 

bên. (b) Dầm giả định với mô men gây kéo và mô men gây nén (c) Cân bằng lực 

½ neo trên (d) Cân bằng lực ½ vùng neo. 

Mô men phá hoại lớn nhất nằm phía sau neo phía trên xuất hiện tại vị trí cách mép trên cấu 

kiện một khoảng x. Xét cân bằng vùng neo trên Hình 8-13c ta có: 

 
2
p

P P
x x a
h h

 hay / 2
p

x ah h h  (8.9) 

Mô men Mb (Hình 8-13) được xác định như sau: 

 

2
2

2 4b
p

P x aPx
M

h h
 (8.10) 

Mô men Ms xảy ra tại trục cấu kiện, tại vị trí lực cắt bằng 0 được xác định theo sơ đồ trong 

Hình 8.13d như sau: 
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2 4s

P h
M e  (8.11) 

Sau khi xác định được các mô men Ms và Mb, có thể tính toán được cặp ngẫu lực nén và lực 

kéo khi biết cánh tay đòn lb giữa chúng. Lực kéo 
bt
F  do mô men phá hoại Mb tạo ra phía sau 

tấm neo được tính như sau: 

  /  
bt b b
F M l  (8.12) 

 

Như trên Hình 8-8, khoảng cách giữa lực kéo ngang và lực nén phía sau neo lb phụ thuộc vào 

kích thước của tấm neo và khoảng cách giữa tấm đó đến tấm liền kề gần nhất hoặc đến cạnh 

tự do của tiết diện. Giả thiết rằng ứng suất ngang trong vùng neo thực giống như trong vùng 

neo ảo nằm trong lăng trụ đối xứng có chiều sâu he bằng hai lần khoảng cách từ trục tấm neo 

đến mép bê tông gần nhất. Nếu cánh tay đòn lb được lấy bằng nửa chiều sâu lăng trụ tức là 

bằng / 2
e
h  thì lực kéo ngang sinh ra dọc theo đường tác dụng của neo được tính toán tương 

tự như trong biểu thức (8.8) như sau: 

 1
4

p

bt
e

hP
F

h
 (8.13) 

trong đó hp và he lần lượt là kích thước của tấm neo và lăng trụ đối xứng theo hướng của lực 

kéo ngang Fbt. Trường hợp một neo đặt đúng tâm dầm, 
e
h h  (với lực kéo theo phương 

đứng) thì các biểu thức (8.12) và (8.13) là đồng nhất. 

Ngoài ra lực kéo Fbt có thể được tính toán từ mô men Mb (được tính toán theo điều kiện cân 

bằng) bằng cách sử dụng cánh tay đòn / 2
b e
l h . Công thức (8.13) tính gần đúng ra giá trị 

lực kéo Fbt hơi nhỏ.  

Trường hợp bố trí hai neo đối xứng qua trục cấu kiện, he là giá trị nhỏ hơn trong hai giá trị 

sau đây:  

- Khoảng cách theo phương của lực Fbt giữa các điểm trọng tâm của các neo; 

- Hai lần khoảng cách theo phương của lực Fbt từ trọng tâm của neo đến biên gần 

nhất của vùng neo. 

Đối với các vùng neo bố trí nhiều tấm neo, lực kéo phá hoại phía sau mỗi neo, khi tất cả các 

neo đều chịu lực ứng suất trước, có thể được tính toán theo công thức (8.8). Khi đó, giá trị he 

tương ứng với một neo được lấy bằng giá trị nhỏ hơn trong hai giá trị sau đây: 

- Khoảng cách theo phương của lực Fbt từ tâm của neo đến tâm của neo liền kề gần 

nhất; 
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- Hai lần khoảng cách theo phương của lực Fbt từ tâm của neo đến biên gần nhất của 

vùng neo. 

Trường hợp bố trí một neo lệch tâm, lực Fbt được xác định theo (8.13) với giá trị he là hai lần 

khoảng cách từ trọng tâm của bản neo đến mép bê tông gần nhất theo phương của lực Fbt, 

(Hình 8-7). 

Các trường hợp tải trọng cần được xem xét khi tính toán vùng neo của cấu kiện bê tông ứng 

suất trước căng sau có nhiều tấm neo là: (1) - Tất cả các neo đều chịu chịu lực và (2) - Các 

trường hợp tải trọng trong quá trình căng cốt thép. 

8.3.2. Tính toán và bố trí cốt thép ngang 

Trong vùng neo, cần bố trí cốt thép ngang chịu lực kéo theo phương ngang. Lượng cốt thép 

ngang Asb cần để chịu lực kéo theo phương ngang được xác định như sau: 

  /
sb bt sb
A F  (8.14) 

trong đó: sb là giá trị ứng suất cho phép trong cốt thép. 

Cốt thép phải được bố trí phù hợp với trạng thái giới hạn về cường độ và trong trường hợp 

ứng suất cho phép trong cốt thép sb bị giới hạn ở mức 300 Mpa thì không cần kiểm tra bề 

rộng rộng vết nứt. 

Cả cốt thép chịu kéo trong mặt phẳng thẳng đứng và mặt phẳng nằm ngang đều được tính 

toán theo công thức (8.14), và được bố trí trong vùng neo tại vị trí lực kéo ngang có thể gây 

nứt bê tông do đó diện tích cốt thép Asb phải được bố trí đều trên đoạn dầm nằm trong khoảng 

từ 0,2he đến 1,0he tính từ vị trí đặt neo.  

Khi tính toán với mô mem Mb, he là chiều cao lăng trụ theo phương của lực kéo ngang và 

bằng h trong trường hợp một neo đơn được bố trí chính giữa dầm. Ngoài ra cũng cần bố trí 

cốt thép ngang với hàm lượng tương tự trong trong phần đầu dầm từ 0,20he đến sát vị trí đặt 

neo nhất có thể. Đối với các mô men Ms, cánh tay đòn lsp giữa lực kéo Fspt và lực nén Fspc 

thường lớn hơn so với lb, như có thể nhìn thấy các đường đồng ứng suất trong Hình 8-8.  

Đối với trường hợp chỉ có một neo lệch tâm, lực kéo ngang tại mặt chịu tải khá xa kể từ vị trí 

của neo nên có thể lấy lsp bằng một nửa chiều cao tổng thể của cấu kiện. Trường hợp khoảng 

cách giữa hai neo rộng, có thể lấy lsp bằng 0.6 lần khoảng cách giữa các neo. Cốt thép cần 

thiết để chống lại lực kéo ngang tại mặt gia tải Assp được lấy từ: 

 
spt s

ssp
ssp ssp sp

F M
A

l
 (8.15) 

Theo EN 1992-1-1, nếu ssp 300 MPa, không cần thiết phải kiểm tra nứt. Diện tích thép Assp 

phải được đặt gần với mặt gia tải theo yêu cầu cho phép của lớp bê tông bảo vệ và yêu cầu 

đầm bê tông. 
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8.4. TÍNH TOÁN ÉP MẶT PHÍA SAU NEO 

Phá hoại ép mặt cục cục bộ bê tông nằm ngay sau neo ở các cấu kiện bê tông ứng suất trước 

căng sau xảy da do diện tích chịu lực không đủ hoặc cường độ bê tông thấp. Khả năng chịu 

ép mặt cục bộ thiết kế FRdu trên diện tích chịu ép mặt Ac0 được xác định như sau: 

 
0 1 0 0

  / 3.0
Rdu c cd c c cd c
F A f A A f A  (8.16) 

trong đó  

fcd  là cường độ chịu nén thiết kế của bê tông tại lần tải đầu tiên (tức là phương trình 

4.11 khi truyền ứng suất),  

Ac0  là diện tích chịu lực,  

Ac1  là diện tích lớn nhất của bề mặt đỡ bê tông tương tự về mặt hình học và đồng 

tâm với Ac0, với kích thước lớn nhất như được chỉ ra trong Hình 8-13. Tâm của 

diện tích phân phối thiết kế Ac1 nằm trên đường tác dụng của lực P đi qua tâm 

của diện tích chịu lực Ac0.  

Trong trường hợp có nhiều hơn một vùng chịu ép mặt ở đầu cấu kiện, không nên bố trí các 

diện tích phân phối ép mặt thiết kế chồng chéo lên nhau. 

 

Hình 8-13 Các vùng phân phối thiết kế của các lực tựa. 

Ví dụ 8.1 
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Yêu cầu thiết kế vùng neo một cấu kiện chịu uốn có kích thước như trong hình vẽ. Tấm neo 

hình vuông rộng 315mm và ống gen có đường kính 106 mm. Lực kích 
1

3000 kNP . Cường 

độ bê tông tại thời điểm lực căng lớn nhất ( ) 40 MPa
ck
f t và ( ) 26,67 MPa

cd
f t  

Bước 1: Kiểm tra vùng neo chịu ép mặt 

Tính toán cường độ chịu ép mặt với hệ số tổ hợp tải trọng 1, 0
P

 do đó lực nén thiết kế 

bằng 1,1 3000 3000 kN . Diện tích ép mặt hiệu dụng Ac0 bằng diện tích tấm neo trừ đi 

diện tích ống gen: 

2 3 2

0
315 315 ( 106 )/ 4 90, 4 10  mm

c
A  

Trong trường hợp này kích thước vùng phân bố ứng suất Ac1 là 
2 2

480 mmb d  (Ac1 phải 

đồng dạng với Ac0). Do đó: 

3 2

1
480 480 230, 4 10  mm

c
A  

Cường độ chịu lực thiết kế xác định theo biểu thức (8.16) bằng: 

3 3 390,4 10 26,67 230,4 10 / 90,4 10 3849 kN
Rdu
F  

 

Hình 8-14 Chi tiết vùng neo 

Giá trị này lớn hơn lực kích thiết kế bằng 3000 kN do đó đảm bảo an toàn. Trong thực tế, hiệu 

ứng bó hông trong vùng neo cũng làm tăng đáng kể cường độ chịu ép mặt thiết kế của bê 

tông. 

Bước 2: Kiểm tra mô men trong mặt phẳng thẳng đứng 

Lực và mô men gây phá hoại trong mặt phẳng thẳng đứng được mình họa trong Hình 8-15.  
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Mô men gây kéo được xác định từ biểu thức (8.7) như sau: 

33000 10
1000 315 256,9 kNm

8b
M  

và lực kéo được xác định theo biểu thức (8.8) như sau: 

6
3256,9 10

10 513,8 kN
1000 / 2bt

F  

 

Hình 8-15 Biểu đồ mô men và lực cắt: (a) trong mặt phẳng thẳng đứng; (b) trong 

mặt phẳng nằm ngang 

Với 
sb

 được lấy bằng 300 Mpa, lượng cốt thép ngang cần bố trí được tính toán theo biểu 

thức (8.14): 

3
2513,8 10

1713 mm
300sb

A  

Diện tích thép này được bố trí sát đầu dầm trong phạm vi cách đầu dầm từ 0,2h đến 1,0h, tức 

là trên chiều dài 0, 8 800 mmh . Bố trí hai thép đai hai nhánh (tổng là 4 nhánh) D12@200 

trên chiều dài 800 mm ( 24 4 110 1760 mm
sb
A  trên chiều dài 800 mm). Lượng cốt 

thép đai này được bố trí trên toàn bộ vùng neo dài 1000 mm tính từ đầu dầm. 
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Bước 3: Kiểm tra mô men trong mặt phẳng ngang 

Lực kéo và mô men phá hoại trong mặt phẳng ngang được minh họa trong Hình 8-15b. Với 

b = 480 mm, thay vào các biểu thức (8.7) và (8.8) ta có: 

3

6
3

3000 10
480 315 61,9 kNm

8
61,9 10

10 257, 8 kN
480 / 2

b

bt

M

F
 

Lượng cốt thép ngang cần thiết được tính theo biểu thức (8.14) như sau: 

3
2257,8 10

860 mm
300sb

A  

Lượng cốt thép này được bố trí trong vùng neo cách đầu dầm từ 96 mm (0,2b) đến 480 mm 

(1,0b). Ở đây, bố trí các cặp thép đai 4 nhánh ( 2880 mm
sb
A ), cách nhau 200 mm trên 

chiều dài tối thiểu bằng 480 mm kể từ đầu dầm. 

Để tiếp nhận lực kích tại đầu dầm bằng, cần bố trí lượng cốt thép có diện tích 

3 290 10 / 300 300 mm  càng gần đầu dầm càng tốt. Theo cách bố trí bên trên, cặp thép 

đai đầu tiên được bố trí cách đầu dầm 40 mm có tổng diện tích tiết diện là 
2440 mm , do đó 

thỏa mãn điều kiện tiếp nhận lực kích. 

Thép đai đóng được bố trí trong khoảng 480mm đầu tiên tính từ đầu cấu kiện trong vùng neo, 

phần còn lại (từ 480-1000m tính đến đầu dầm) bố trí thép đai mở phía trên dầm để tiện cho 

công tác thi công bê tông như trên Hình 8-16. 
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Hình 8-16 Bố trí cốt thép (Ví dụ 1) 

Ví dụ 8.2 

Thiết kế vùng neo như trong Hình 8-17. Lực kích tại mỗi tấm neo là 2000 
j
P kN , và 

cường độ bê tông tại thời điểm truyền ứng suất là ( ) 40 MPa
ck
f t  (tương đương 

( ) 26.67 MPa
cd
f t ) 

 

Hình 8-17 Bố trí neo đôi 

Bước 1: Kiểm tra vùng neo chịu ép mặt 



158 

 

Như trong ví dụ trước, cường độ chịu ép mặt thiết kế 
Rdu
F  được tính toán theo công thức 

(8.16): 

2 3 2

0
265 265 ( 92 )/ 4 63,6 10  mm

c
A  

Trong trường hợp này kích thước vùng phân bố ứng suất Ac1 là 
2 2

450 mmb d  do Ac1 

phải đồng dạng với Ac0. Do đó: 

3 2

1
450 450 202,5 10  mm

c
A  

Cường độ chịu lực thiết kế bằng: 

3 3 363,6 10 26,67 202,5 10 / 90,4 10 3027 kN
Rdu
F  

Giá trị này lớn hơn lực nén thiết kế bằng 2000 kN do đó đảm bảo an toàn. 

Trường hợp a) – Khi chỉ có cốt thép căng phía dưới làm việc: 

Đầu tiên cần kiểm tra vùng neo sau khi chỉ có một sợi cáp được căng. Ứng suất, lực và mô 

men tương ứng đặt lệch tâm vùng neo như trong Hình 8-18 a-c. 

Mô men gây nén Mb xảy ra tại vị trí cách một khoảng x từ mặt dưới tại vị trí lực cắt bằng 0 

tại sơ đồ cân bằng lực trên Hình 8-18d. Ta có: 

5,3 5, 3 0, 0066
7,55 92,5

2

x
x x  

trong đó: 231, 8 mm;  3,77 kN/mm;
x

x w  

 

2
2 2

3
231, 8 92,5231, 8 231, 8

5, 30 5, 30 3,77 7,55 10
2 6 2

55,5 kNm

b
M

 

Mô men gây kéo Ms lớn nhất cách mặt trên dầm 394mm tại vị trí lực cắt bằng 0, như trong 

Hình 8-18e, từ điều kiện cân bằng ta có: 

 
2

3394
1,3 10 33,6 kNm

6s
M  
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Hình 8-18. Lực đặt lên vùng neo khi chỉ căng sợi cáp phía dưới: (a) Hình chiếu 

cạnh và ứng suất; (b) Nội lực; (c) Mô men; (d) Cân bằng lực của dầm tương 

đương tại Mb; (e) Cân bằng lực của dầm tương đương tại Ms 

Thiết kế vùng neo theo Mb: 

Vùng lăng trụ đối xứng nằm đồng trục và ngay phía dưới tấm neo có chiều sâu 450 mm
e
h  

như trên Hình 8-19. Từ biểu thức (8.13) ta có: 

 

355,5 10
246,5 kN

450 / 2
b

bt
b

M
F

l
  

Ngược lại, theo biểu thức (8.13) ta có: 

 
2000 265

1 206 kN
4 450bt

F   

và tính toán như vậy là thiếu an toàn. Chấp nhận giá trị Fbt tính toán từ giá trị mô men gây 

nén hiện tại, theo biểu thức (8.14) ta có: 

 
3

2246,5 10
822 mm

300sb
A  
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Hình 8-19 Vùng lăng trụ đối xứng phía sau neo 

Diện tích cốt thép này được phân bố trên vùng 0, 8 360 mm
e
h . 

Cốt thép vùng neo được bố trí như Hình 8-20, phía sau mỗi neo bố trí 4 nhánh d12 (hai thép 

đai) tương đương diện tích 440 mm2 tại mỗi vị trí đặt thép đai phía sau mỗi neo. Số lượng lớp 

thép đai cần thiết là 822 / 440 1, 87  với khoảng cách giữa các lớp thép đai là 

360 /1, 87 192 mm , được bố trí trên phạm vi dài 360mm. Trong trường hợp này chọn bố 

trí thép đai trong phạm vi dài 450 mm kể từ đầu dầm (Hình 8-20). 

Thiết kế vùng neo chịu Ms: 

Cánh tay đòn ls của cặp ngẫu lực kéo nén cân bằng với mô men Ms được lấy bằng 

0,5 500 mmh . Diện tích cốt thép đai cần thiết nằm trong khoảng 0,2 200 mmh tính từ 

mặt trên cấu kiện được tính toán theo biểu thức (8.15): 

 
6

233,6 10
224 mm

300 500ss
A   

Lượng cốt thép tương đương 2 nhánh thép đai d12 được bố trí sát đầu dầm dể chịu lực kéo do 

mô men Ms gây ra. Bố trí 3 thép đai d12, trên toàn bộ chiều cao dầm (tương đương 6 nhánh) 

trong vùng 0,2h phía sau đầu dầm như trong Hình 8-20. 
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Hình 8-20 Bố trí cốt thép vùng neo 

Trường hợp b) – Trường hợp cả hai neo đều làm việc: 

Hình 8-21 minh họa phân bố nội lực trong vùng neo khi cả hai cốt thép căng đều có UST. 

Thiết kế theo Mb: 

Mô men Mb lớn nhất sau vùng neo xuất hiện tại vị trí lực cắt bằng 0, cách mặt trên và mặt 

dưới cấu kiện một khoảng x mm. Từ biểu thức (8.9) ta có: 

 

92,5 1000
196, 8 mm

1000 2 265
x

  

và theo biểu thức (8.10)ta có: 

 

2
2

6
4000 196, 8 92,54000 196, 8

10 36, 4 kNm
2 1000 4 265b

M   

Giá trị mô men này nhỏ hơn Mb trong trường hợp chỉ có một neo phía dưới làm việc, do đó 

không cần tính toán bố trí cốt thép trong trường hợp này. 

Thiết kế theo Ms: 

Mô men gây kéo ở giữa vùng neo (theo trục cấu kiện) được tính toán theo biểu thức (8.11)

như sau: 
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3

64000 10 1000
275 10 50 kNm

2 4s
M   

Với cánh tay đòn của cặp ngẫu lực kéo nén được lấy bằng 6 lần khoảng cách giữa các tấm 

neo, tức là 0,6 550 330 mm
s
l , diện tích cốt thép đai cần thiết được bố trí trong phạm 

vi 0,2 200 mmh phía sau mặt neo được tính theo công thức (8.15) như sau: 

 
6

250 10
505 mm

300 300ss
A   

Bố trí 6 nhánh thép đai d12 (diện tích cốt thép 660 mm2) dọc theo trục dầm trong phạm vi 

200 mm phía sau đầu dầm như Hình 8-20 

 

Hình 8-21 Nội lực trong vùng neo khi cả hai cốt thép căng đều bị UST 

Trường hợp c) – Kiểm tra lực nén theo phương ngang: 

Cần bố trí cố thép đai theo bề rộng dầm chịu lực kéo ngang (theo phương bề rộng tiết diện 

dầm) do sự phân tán theo phương ngang của lực UST 4000 kNP trong vùng 265mm tính 

từ tấm neo đến bề rộng tiết diện bằng 480mm. Sử dụng giá trị bề rộng b = 480mm thay cho 

đại lượng h trong công thức (8.7) và (8.8) ta có: 

 107,5 kNm
b
M  và 448 kN

bt
F  

và lượng cốt thép theo bề rộng cấu kiện được tính từ biểu thức (8.14) như sau: 

 21493 mm
sb
A   
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Với cốt thép bố trí như trên Hình 8-20, có 6 nhánh d12 nằm ngang tại mỗi vị trí tiết diện có 

bố trí thép đai, tương đương diện tích cốt thép bằng 660 mm2. Khoảng cách các lớp thép đai 

bằng 170 mm nằm trong phạm vi 0, 8  ( 384 )b mm . Do đó, trong khoảng 480 mm phía sau 

đầu dầm, tất cả các nhánh thép đai theo phương ngang đều cần thiết, như vậy thép đai này 

phải là thép đai đóng. 

Ví dụ 8.3: Neo đơn đúng tâm dầm chữ T 

Thiết kế vùng neo dầm chữ T như Hình 8-22. Cấu kiện được bố trí cáp UST bố trí trong ống 

gen đơn đường kính 92mm, tấm neo hình vuông kích thước 265mm đặt tại trục đối xứng tiết 

diện dầm. Lực kích 2000 kN
j
P . Bê tông có cường độ 40 Mpa tại thời điểm truyền ứng 

suất ( 26,67 MPa
cd
f ). Lực UST phân bố vào vùng neo như Hình 8-22b và c. 

Diện tích chịu ép mặt và diện tích phân bố lực UST lần lượt là 3 2

0
63,6 10  mm

c
A  và 

3 2122,5 10  mm
cl
A , và cường độ thiết kế chịu ép mặt 

Rdu
F  được tính theo công thức 

(8.16) như sau: 

 

3
3

3

122,5 10
63,6 10 26,67 2354 kN

63,6 10Rdu
F

  

giá trị này thỏa mãn điều kiện lớn hơn lực kích thiết kế 2000 kN
j
P . 

Kiểm tra mô men trong mặt phẳng thẳng đứng: 

Mô men gây nén lớn nhất xảy ra tại vị trí lực cắt bằng 0, cách mặt dưới tiết diện x mm. Theo 

Hình 8-22d ta có: 

 
2, 044 7,547 295, 8 405,7 mmx x x

  

và  

 

2
2

3
7,547 405,7 295, 82, 044 405,7

10 122,6 kNm
2 2b

M
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Hình 8-22 Vùng neo dầm chữ T: (a) Đầu dầm; (b) Mặt  bên; (c) Mặt bằng; (d) 

Cân bằng lực một phần vùng neo 

Như minh họa trong Hình 8-22d, chiều sâu của lăng trụ đối xứng tương ứng với Mb là 

2 139,2 265 543 mm
e
h và lực kéo theo phương đứng là: 

 

451 kN
/ 2
b

bt
e

M
F

h
  

Diện tích cốt thép theo phương thẳng đứng cần thiết trong sườn dầm được tính từ biểu thức 

(8.14) như sau: 

 
3

2451 10
1503 mm

300sb
A  
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Hình 8-23 Bố trí cốt thép trong vùng neo dầm chữ T 

Diện tích cốt thép này được bố trí trong chiều dài dầm cách đầu dầm từ 0,2 109 mm
e
h và 

543 mm
e
h . 

Bố trí 2 vòng thép đai d12 mở, một vòng cao bằng chiều cao dầm và một vòng nhỏ hơn ngay 

sau vùng neo như Hình 8-23 (tức là một lớp thép đai có 
24 110 440 mm

sb
A ), số 

lượng thép lớp đai cần thiết là 1503 / 440 3, 42  và khoảng cách thép đai là 

543 109 / 3, 42 127 mm .  

Kiểm tra mô men trong mặt phẳng nằm ngang: 
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Sự phân tán theo phương ngang (phương bề rộng dầm) lực UST trong mặt phẳng xảy ra tại 

vùng neo khi lực UST tập trung truyền vào bản cánh của tiết diện chữ T. Lấy mô men của lực 

như trong Hình 8-22c quanh điểm neo, mô men gây nén theo phương ngang được tính bằng: 

 
2 30, 876 325 337,5 4, 088 175 87,5 7,5447 132,5 / 2 10

92, 4 kN
b
M

 

Phần lớn mô men Mb do cốt thép ngang chịu kéo và nén trong bản sàn chịu. Lấy 
e
h  bằng bề 

rộng bản cánh dầm, cánh tay đòn giữa lực nén và lực kéo bằng / 2 500 mm
b e
l h và lực 

kéo ngang được tính theo biểu thức (8.12) như sau: 

 
392,4 10

185 kN
500bt

F  

Diện tích cốt thép theo phương ngang cần thiết trong bản cánh được tính bằng: 

 
3

2185 10
617 mm

300sb
A  

Diện tích cốt thép này được bố trí trong bản cánh dầm, trong khoảng cách đầu dầm từ 200 

đến 1000 mm. Sử dụng cốt thép d12@140 đặt ngang trong bản cánh trong khoảng 1000mm 

phía sau đầu dầm (Hình 8-23). Ngoài ra cũng cần kiểm tra cốt thép ngang có đủ khả năng 

chịu mô men gây nén theo phương bề rộng dầm trong bản bụng dầm. Ở đây, cốt thép bố trí 

theo phương bề rộng dầm trong bản bụng và trong bản cánh dầm dảm bảo chịu mô men này.  

Ví dụ 4. Thiết kế vùng neo dầm chữ T sử dụng phương pháp thiết kế sử dụng mô hình dàn ảo 

Môt phương pháp khác phù hợp hơn sử dụng để thiết kế vùng neo trong các cấu kiện có cánh, 

sử dụng mô hình dàn ảo như minh họa trong Hình 8-24. 

Phân phối lực UST vào dầm theo phương đứng trong vùng neo ở ví dụ này có thể được xem 

đơn giản bằng mô hình dàn ảo như trong Hình 8-24a. Mô hình dàn ảo coi lực UST mở rộng 

từ tấm neo vào trong dầm với chiều dài bằng khoảng một nửa lăng trụ đối xứng (

/ 2 272 mm
e
h ). Lực UST trong bản cánh dầm là 876 kN, được coi là đặt lên dàn ảo tại A 

và B. Lực UST trong bản bụng dầm là 1124kN, được giả thiết đặt lên thanh dàn ảo tại vị trí 

¼ chiều cao tiết diện dầm tại điểm D và F. Từ điều kiện cân bằng lực, lực kéo trong thành 

dàn DF bằng 405 kN, khá phù hợp với lực kéo tính toán được theo phương pháp thông thường 

(bằng 451 kN). 

Diện tích cốt thép cần thiết để chịu lực kéo theo phương ngang trong thanh dàn là: 

 

3
2405 10

1350 mm
300sb

A
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Lượng cốt thép này được bố trí trên chiều dài của vùng neo trong khoảng 0, 8 435 mm
e
h  

(lấy tâm là vị trí thanh dàn BF sang hai bên). Khi tính toán theo phương pháp thông thường 

đã giới thiệu ở trên trong ví dụ này, khoảng cách giữa các thép đai theo phương thẳng đứng 

là 120 mm trong Hình 8-23, tăng lên thành 140 mm khi tính toán theo phương pháp dàn ảo 

như trong Hình 8-24. 

 

Hình 8-24 Mô hình dàn ảo thiết kế vùng neo dầm chữ T: (a) Phân phối lực UST từ 

neo vào dầm theo phương đứng; (b) Phân phối lực UST theo phương ngang. 
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Tính toán phân tán lực UST vào cánh dầm chữ T theo lý thuyết dàn ảo được minh họa trên 

Hình 8-24b. Sau khi lực UST được truyền theo chiều cao dầm đến điểm B (Hình 8-24a) (tức 

là cách đầu dầm 272 mm), lực sẽ được truyền theo phương ngang trong cánh dầm. Tổng lực 

nén trong cánh dầm (867 kN) được đặt lên thanh dàn ngang tại vị trí ¼ bề rộng cánh dầm, tức 

là tại điểm H và K (Hình 8-24d). Theo điều kiện cân bằng lực, lực kéo theo phương ngang 

trong thanh dàn HK là 161 kN (phù hợp với giá trị 185 kN tính toán được theo phương pháp 

thông thường). Lượng cốt thép cần thiết trong bản cánh dầm là: 

 

3
2161 10

537 mm
300sb

A
  

Lượng cốt thép này được bố trí trong một phạm vi chiều dài bằng 0,8 lần bề rộng bản cánh 

(0,8m) về hai phía thanh dàn HK (Hình 8-24b). Cốt thép này sẽ được bố trí tiếp tục (với cùng 

diện tích và khoảng cách) cho đến tận dầu dầm như Hình 8-23.  
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