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บทที่ 1 

บทนํา 

1.1 ความสําคัญของปญหา 

เม่ือวันที่ 26 ธันวาคม พ.ศ. 2547 เวลา 7:58:50 ตามเวลาในประเทศไทย เกิด

แผนดินไหวขนาด 9.0 ตามมาตราริคเตอร โดยจุดศูนยกลางของแผนดินไหวนี้อยูที่ 3.3° N และ 

95.9° E บริเวณชายฝงทางตะวันตกของเกาะสุมาตรา ซึ่งแผนดินไหวที่เกิดข้ึนคร้ังนี้จัดไดวามีความ

รุนแรงเปนอันดับ 4 ของโลกสงผลทําใหเกิดคล่ืนสึนามิตามแนวชายฝงทะเลภาคใตของประเทศไทย

ดานทะเลอันดามัน สงผลใหประเทศไทยมีผูเสียชีวิตและผูสูญหายจํานวนมาก นอกจากนั้นยังสราง

ความเสียหายแกบานเรือนและระบบสาธารณูปโภคที่อยูใกลชายฝงทะเลในบริเวณภาคใตฝงอันดา

มันเปนอยางมาก 

 ในอดีตประเทศไทยไมไดคํานึงถึงแรงกระทําที่เกิดข้ึนอันเนื่องมาจากคล่ืนสึนามิในการ

ออกแบบโครงสราง แตจากเหตุการณคร้ังนี้ทําใหเห็นวาเม่ือคล่ืนสึนามิเขาปะทะกับอาคารกอสราง

มีผลทําใหโครงสรางอาคารเกิดความเสียหายอยางรุนแรง ดังนั้นในการออกแบบโครงสรางอาคาร

อพยพจึงควรคํานึงถึงแรงที่เกิดข้ึนเมื่อคล่ืนสึนามิเขาปะทะกับอาคารเพ่ือเปนแนวทางในการออก

ออกแบบอาคารอพยพและบรรเทาความเสียหายของโครงสรางอาคารบริเวณชายฝงทะเลหรือพื้นที่

เส่ียงภัยสึนามิเนื่องมาจากประเทศไทยนั้นมีโอกาสรับผลกระทบจากคล่ืนสึนามิไดอีกในอนาคต 

งานวิจัยนี้ทําการวิเคราะหผลตอบสนองตอโครงสรางของอาคารเม่ือรับแรงปะทะจาก

คลื่นสึนามิ โดยในการวิเคราะหนั้นจะพิจารณาพฤติกรรมของอาคารแบบไมเชิงเสนภายใตแรง

กระทําดานขางดวยวิธีไฟไนตเอลิเมนตแบบไมเชิงเสน ซึ่งจะทําใหทราบถึงความสามารถในการรับ

แรงกระทําดานขางและรูปแบบการวิบัติของอาคาร เพื่อเปนแนวทางสําหรับการออกแบบบรรเทา

ความเสียหายจากคล่ืนสึนามิ โดยแบบจําลองของโครงสรางที่ใชในการวิเคราะหจะเปนแบบ

กอสรางจริงของอาคารคอนกรีตเสริมเหล็กในจังหวัดภูเก็ต ที่ไดรับความเสียหายระดับที่เกิดการ

วิบัติเมื่อรับแรงปะทะจากคล่ืนสึนามิ 
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1.2 วัตถุประสงค 

งานวิจัยนี้ไดดําเนินการโดยมีวัตถุประสงคดังนี้ 

1. ทําการศึกษาและสรางแบบจําลองสําหรับการวิเคราะหใหมีผลตอบสนองภายใตแรง

กระทําดานขางใหมีความใกลเคียงกับความเปนจริง 

2. ศึกษาพฤติกรรมและผลตอบสนองของอาคารคอนกรีตเสริมเหล็กภายใตแรงกระทํา

ดานขางอันเนื่องมาจากคล่ืนสึนามิ 

3. วิเคราะหหารูปแบบความเสียหายและความสามารถในการรับแรงดานขางของอาคาร

คอนกรีตเสริมเหล็ก 

1.3 ขอบเขตการวิจัย 

 งานวิจัยนี้ไดดําเนินการอยูภายใตขอบเขตดังตอไปนี้ 

 1. ศึกษาพฤติกรรมโครงสรางคอนกรีตเสริมเหล็ก โดยพิจารณาเปนโครงขอแข็ง 3 มิติ ที่ไม

พิจารณาผลของการกัดเซาะของดินบริเวณใตฐานราก (scouring), ผลของการเปลี่ยนรูปเนื่องจาก

แรงเฉือนและผลของแรงกระแทกเนื่องมาจากวัตถุที่ลอยมากับกระแสน้ํา 

2. ทําการวิเคราะหโครงสรางโดยใชแบบจําลองไฟเบอรในการจําลองพฤติกรรมแบบไม

เชิงเสนขององคอาคาร 

1.4 ขั้นตอนการดําเนินการวิจัย 

 งานวิจัยคร้ังนี้มีวิธีการดําเนินการตามข้ันตอนตอไปนี้ 

 1. ศึกษาขอมูลและงานวิจัยที่ผานมาเพื่อทบทวนงานวิจัยที่เกี่ยวกับแรงกระทําที่เกิดจาก

คล่ืนสึนามิ, การจําลองชิ้นสวนขององคอาคารโดยใชแบบจําลองไฟเบอรและพฤติกรรมของผนังอิฐ

กอและการสรางแบบจําลองผนังอิฐกอ 

 2. ศึกษาวิธีการของไฟในเอลิเมนตแบบไมเชิงเสนโดยใชโปรแกรม TDAP III และวิธีการ

สรางแบบจําลอง เพื่อใชในการวิเคราะหโครงสรางรับแรงการทําดานขางที่มาจากคล่ืนสึนามิ 

 3. ทําการสอบเทียบแบบจําลองกับอาคารสถานีตรวจอากาศของกรมอุตุนิยมวิทยา ซึ่งเปน

อาคารที่มีการทดสอบในสนาม 

 4. ทําการวิเคราะหอาคารคอนกรีตเสริมเหล็กภายใตแรงกระทําดานขาง 

 5. สรุปผลของการศึกษาวิจัย 

 6. เขียนวิทยานิพนธ 



 

บทที่ 2 

ผลงานวิจัยท่ีผานมาและทฤษฎีที่เก่ียวของ 

2.1 งานวิจัยที่เกี่ยวกับแรงกระทําที่เกิดจากคลื่นนํ้า 

Cross (1967) ไดทําการเสนอแรงที่เกิดจากคลื่นที่เขาปะทะกับกําแพง ดังรูปที่ 2.1 โดย

ทําการพิจารณาบริเวณหนาตัด A-A เพื่อการไหลของน้ําที่ราบเรียบ โดยแรงที่คล่ืนกระทาํตอกาํแพง

ที่นําเสนอนั้นประกอบไปดวย 2 สวน คือ สวนที่เกิดจากแรงดันอุทกสถิตและแรงดันอุทุกพลวัต ดัง

สมการที่ 2.1 และ 2.2 

 
รูปที่ 2.1 คล่ืนขณะเขาปะทะกําแพง (Cross 1967) 

 

Static term
Dynamic term

2 21
2 FF h C u hγ ρ= +  (2.1) 

 1.21 (tan )FC θ− =  (2.2) 

โดยที่  

  u  = ความเร็วของคลื่นเสิรจ (Surge)  

  h  = ความสูงของคลื่นเสิรจ (Surge) ขณะปะทะกําแพง 
 

Ramsden และ Raichen (1990) ไดทําการทดลองในหองปฏิบัติการเพื่อวัดแรงจาก

คลื่นที่ปะทะกับกําแพงที่ไมมีชองเปด ซึ่งเปนคล่ืนที่แตกตัวกอนปะทะกับกําแพง โดยในการสราง

คล่ืนนั้นไดใชหลักการของการผลักน้ําดวยลูกสูบ (piston-type) เพื่อใหกําเนิดคล่ืน ซึ่งรางที่ใชใน

การทดลองกวาง 1.10 เมตร ยาว  40  เมตร สูง 0.61 เมตร และมีความลาดเอียง 0.02 เมตร/เมตร 

(1ตอ50) ดังแสดงในรูปที่ 2.2 โดยมีบางสวนของกําแพงจมอยูในน้ํา ( )wd 0.5 เซนติเมตร กําแพง

อยูหางจากชายฝง ( )wx 25 เซนติเมตร ความลึกของน้ําที่เกิดคล่ืนเร่ิมตน 42.8 เซนติเมตร ความเร็ว

กลองในการจับภาพ 1/1000 วินาทีโดยทําการศึกษาทั้งหมด 6 กรณี ดังตารางที่ 2.1  



  4 

ตารางที่ 2.1 ความสูงสัมพัทธของคลื่นเร่ิมตนที่บริเวณใกลกับกําแพง 

0 0H d  bH  (cm) 
b bH d  b wx x−  (m) 1H  (cm) c  (cm/s) 

0.044 4.7 1.35 1.56 2.4 75 

0.086 9.0 1.23 3.47 2.6 92 

0.141 13.5 1.22 5.37 3.5 110 

0.165 15.7 1.26 6.07 4.0 115 

0.216 18.2 1.19 7.45 4.5 121 

0.288 20.2 1.21 8.14 4.9 126 

 

 

รูปที่ 2.2 (a) แสดงการกาํเนดิคล่ืนที่ตําแหนง x = 21.39 เมตร, คล่ืนแตกตัวที่ bx และกําแพงที่รับ

การปะทะอยูหางจากชายฝงที่ wx ; (b) แสดงภาพการเกิดคล่ืน (Bore) และการยกตัวของคลื่น  

ดังเสนทึบและเสนประตามลําดับ (Ramsden และ Raichen, 1990) 
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รูปที่ 2.3 แรงสัมพัทธและภาพดานขางของคลื่นในแตละชวงเวลาที่เลือก เมื่อ 0.288o oH d =  

(Ramsden และ Raichen, 1990) 
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รูปที่ 2.4 การเปรียบเทียบแรงที่ไดจากการตรวจวัดกับแรงอุทกสถิตที่คํานวณจากความสูงของและ 

แรงที่คํานวณไดจากทฤษฎี (Ramsden และ Raichen, 1990) 

จากการทดลองในรูปที่ 2.3 ซึ่งแสดงภาพดานขางของความสูงคล่ืนบนกําแพงและแรงท่ี

เกิดข้ึนเมื่อปะทะกับกําแพงทําใหพบวา แรงที่คล่ืนกระทําตอกําแพงมีคามากที่สุดไมไดเกิดข้ึนใน

ขณะท่ีคล่ืนบนกําแพงมีความสูงมากที่สุด โดยจากรูปที่ 2.3 (d) จะเห็นไดวาคล่ืนบนกําแพงมีความ

สูงมากที่สุดเมื่อเขาปะทะกับกําแพงที่ตําแหนงนี้ แตจากรูปที่ 2.3 (i) พบวาแรงที่มากที่สุดไมได

เกิดข้ึนที่ตําแหนงของคลื่นที่มีความสูงมากที่สุดแตจะเกิดข้ึนหลังจากนั้นดังแสดงในรูปที่ 2.3 (e) 

และจากรูปที่ 2.4 เม่ือนําแรงที่ไดจากการตรวจวัดจริง (F) มาเปรียบเทียบกับแรงอุทกสถิตที่

คํานวณจากความสูงของคลื่นที่ยกตัวไปบนกําแพงเม่ือเขาปะทะกับกําแพง (F*) ดังสมการที่ 2.1 

และแรงที่คํานวณจากทฤษฎี (FT) ดังสมการที่ 2.2 (ซึ่งเปนสมการที่ประยุกตมาจากสมการของ 

Cross 1967)  
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จากรูปที่ 2.4(a) และ รูปที่ 2.4(b) จะเห็นไดวาในกรณีที่เวลานอยกวา 11 แรงที่ไดจาก

การตรวจวัดจะมีคานอยกวาแรงอุทกสถิตที่คํานวณจากความสูงของคลื่นที่ยกตัวไปบนกําแพงแต

ในกรณีของเวลามากกวา 11 แรงท่ีไดจากการตรวจวัดและแรงอุทกสถิตที่คํานวณไดมีคาที่ได

ใกลเคียงกัน โดยแรงที่ไดจากการตรวจวัดมากที่สุดกับแรงสูงสุดที่คํานวณไดจากทฤษฎีมีคาตางกัน

ไมเกิน ± 5% สําหรับความสูงคล่ืนสูงสุด 4 กรณีแรก สําหรับความสูงคล่ืนนอยที่สุดแรงที่ไดจาก

การตรวจวัดมากที่สุดมีคามากกวาแรงที่ไดจากการคํานวณทางทฤษฎีประมาณ 20% โดยแรงที่ได

จากการตรวจวัดมีคาประมาณ 5.5-7 เทาของแรงอุทกสถิต นอกจากนั้นจาการการทดลองยังทําให

ทราบวา เมื่อคล่ืนปะทะกับกําแพงแลวจะมีความสูงที่สุดประมาณ 3.2 ถึง 4.3 เทาของความสูง

คล่ืนที่กระทําตอโครงสราง ( 1H ) หรือรประมาณ 2 ถึง 2.6 เทาของความเร็วแรงดันหัวน้ํา (Velocity 

head) โดยอางอิงความเร็วเปนความเร็วของคลื่นบริเวณใกลกับกําแพง 

 

Hamzah และ คณะ (2000) ไดทําการศึกษาความดันอุทกพลวัต (Hydrodynamic 

pressure) ที่กระทําตอโครงสราง โดยใชการคํานวณทางทฤษฎีและการทดลอง ซึ่งการทดลองนั้น

ไดใชรางทดลองยาว 50 เมตร กวาง 1 เมตร และสูง 1.5 เมตร โดยมีสวนโครงสรางจมอยูใตน้ํา 

0.10 เมตร และทําการติดต้ังเคร่ืองความดันจํานวน 5 ตัวดังแสดงในรูปที่ 2.5 

 
                    (a) การติดต้ังอุปกรณ;          (b) การติดต้ังหวัวัดความดัน      

รูปที่ 2.5 แสดงการติดต้ังอุปกรณและหัววดัความดัน (Hamzah และคณะ, 2000) 
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จากการทดลองพบวาเมื่อคล่ืนปะทะกับกําแพงจะมีจุดยอดของความดันเกิดข้ึน 2 จุด

ดวยกันดังแสดงในรูปที่ 2.6 โดยจุดยอดแรกเปนผลเนื่องมาจากการกระตุนจากแรงดัน (Impulsive 

pressure) ซึ่งการกระตุนจากแรงดันจะเกิดข้ึนที่การสัมผัสคร้ังแรกระหวางคล่ืนกับโครงสราง ซึ่ง

คาสูงสุดของการกระตุนจากแรงดันจะแสดงในรูปที่ 2.7 และจุดที่สองเปนผลเนื่องมาจากการไหล

ตอเนื่องของคลื่น (Standing wave) ซึ่งมีลักษณะของการกระจายความดันเหมือนกับความดันอุทก

สถิต เมื่อนําจุดยอดทั้งสองไปเปรียบเทียบผลที่คํานวณไดทางทฤษฎีพบวา ในกรณีของจุดยอดที่

เกิดจากการกระตุนจากแรงดัน (Impulsive pressure) นั้นจะมีคาที่ไดไมตรงกันเนื่องจากเปนเร่ือง

ยากมากที่จะคํานวณคาของการกระตุนจากแรงดัน (Impulsive pressure) ที่เกิดข้ึนไดอยาง

ถูกตอง สวนในกรณีของจุดยอดที่เกิดจากการไหลตอเนื่องของคล่ืน (Standing wave) มีคาตรงกัน

กับการคํานวณทางทฤษฎีดังที่แสดงในรูปที่ 2.7 

 
รูปที่ 2.6 ความดันคล่ืนที่ปะทะกาํแพง (a) P1 และ (b) P4 (Hamzah และคณะ, 2000) 

 
รูปที่ 2.7 การกระจายตัวของความดันคล่ืนตามแนวด่ิงที่ปะทะกาํแพง (Hamzah และคณะ, 2000) 
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Asakura และ คณะ (2002) ไดเสนอเคร่ืองมือที่ใชในการสรางคล่ืนโดยการใชปมน้ํา

เพื่อใหกําเนิดคล่ืนที่มีความยาวคล่ืนมาก โดยมีจํานวน 3 ขนาดดวยกัน ดังนี้ 

ขนาดที่ 1 รางทดลองขนาดใหญ 2 มิติ กวาง 2 เมตร ยาว 62 เมตร สูง 2 เมตร โดยมีการ

ใชลูกสูบ (Piston type) ในการใหกําเนิดคล่ืน พื้นรางทดลองมีความลาดเอียง 1 ตอ 10 สําหรับ

กรณีความลาดเอียงสูงชัน และความลาดเอียง 1 ตอ 200, 1 ตอ 100, 1 ตอ 50 และ 1 ตอ 30 

สําหรับความลาดเอียงปานกลาง ดังรูปที่ 2.8 

 
รูปที่ 2.8 รางทดลองขนาดใหญ 2 มิติ (Asakura และคณะ, 2002) 

ขนาดที่ 2 รางทดลองขนาดกลาง 2 มิติ มีขนาดกวาง 0.7 เมตร ยาว 60 เมตร สูง 1.5 

เมตร โดยมีการใชปมน้ํา (Pump type) ในการใหกําเนิดคล่ืน พื้นรางทดลองมีความลาดเอียง 1 ตอ 

10 สําหรับกรณีความลาดเอียงสูงชัน และความลาดเอียง 1 ตอ 200, 1 ตอ 100, 1 ตอ 50 และ 1 

ตอ 30 สําหรับความลาดเอียงปานกลาง ดังรูปที่ 2.9 

 
รูปที่ 2.9 รางทดลองขนาดกลาง 2 มิติ (Asakura และคณะ, 2002) 

ขนาดที่ 3 อางจําลองคลื่น 3 มิติ  มีขนาดกวาง 20 เมตร ยาว 85 เมตร สูง 1.5 เมตร โดย

มีการใชปมน้ํา (Pump type) ในการใหกําเนิดคล่ืน พื้นรางทดลองมีความลาดเอียง 1 ตอ 10 

สําหรับกรณีความลาดเอียงสูงชัน และความลาดเอียง 1 ตอ 200 สําหรับกรณีความลาดเอียงปาน

กลาง ดังรูปที่ 2.10 
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รูปที่ 2.10 อางจําลองคลื่นแบบ 3 มิติ (Asakura และคณะ, 2002) 

นอกจากเสนอวิธีใหกําเนิดคล่ืนใหมแลวยังไดทําการศึกษาแรงที่คลื่นสึนามิที่กระทําตอ

โครงสรางบนฝง โดยมีการติดต้ังเคร่ืองตรวจวัดชนิดความจุ (Capacity-type wave gauge) เพื่อวัด

การยกตัว (Runup) ของคล่ืนน้ําบริเวณผิวน้ํา ติดต้ังแสงเลเซอร (Laser doppler velocimeter) 

เพื่อตรวจวัดความเร็วของคลื่น ดังแสดงในรูปที่ 2.11 และติดต้ังเคร่ืองตรวจวัดความดันชนิดเคร่ือง

ควบแนน (Condenser-type pressure wave gauge) เพื่อตรวจวัดความดันที่เกิดข้ึน และใช

เคร่ืองตรวจวัดแรงที่เกิดจากคลื่นแบบ 6 องคประกอบ (Six-component force sensor) ดังแสดง

ในรูปที่ 2.12  

 
รูปที่ 2.11 การติดต้ังอุปกรณตรวจวัดการยกตัวหนาคล่ืนและความเร็ว (Asakura และคณะ, 2002) 

 

 
รูปที่ 2.12 ตําแหนงของเคร่ืองตรวจวัดความดันและแรงที่เกิดจากคล่ืน (Asakura และคณะ, 2002) 
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โดยไดเสนอสมการแสดงลักษณะการกระจายความดันคล่ืนซึ่งทําการพิจารณาหนาคล่ืน 

2 แบบคือ แบบไมเกิดการแตกตัว (Without fission) และแบบเกิดการแตกตัว (With fission) โดย

การกระจายของความดันสูงสุดของหนาคล่ืนที่ไมเกิดการแตกตัวสามารถแสดงดวยความสัมพันธ

ของเสนตรงเชิงเด่ียว (Linear) ดังแสดงในรูปที่ 2.13สวนหนาคล่ืนที่เกิดการแตกตัวจะสามารถ

แสดงดวยความสัมพันธของเสนตรงเชิงคู (Bilinear) ดังแสดงในรูปที่ 2.14 

 
รูปที่ 2.13 การกระจายความดันของคลื่นที่ไมเกิดการแตกตัว (Without fission) 

 
รูปที่ 2.14 การกระจายความดันของคลื่นที่เกิดการแตกตัว (With fission) 

จากรูปที่ 2.13 สามารถเขียนสมการแสดงลักษณะการกระจายความดันของคล่ืนที่หนา

คล่ืนไมเกิดการแตกตัว (Without fission) ไดดังนี้ 

 max

max max

P Z
g

α
ρ η η

= −  (2.5) 
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จากรูปที่ 2.14 สามารถเขียนสมการแสดงลักษณะการกระจายความดันของคล่ืนที่หนา

คล่ืนเกิดการแตกตัว (With fission) ไดดังนี้ 

 max

max max max

4max( , 1.8 )P Z Z
g

α α
ρ η η η

= − −  (2.6) 

โดยที่   

  maxP  = ความดันของคลื่นที่มากที่สุด  

  ρ  = ความหนาแนนของน้ํา  

  g  = ความเรงโนมถวงของโลก 

  maxη  = ความสูงที่มากที่สุดของคลืน่สึนามิซึง่วัดจากระดับพืน้ดิน   

  α  = ดัชนีความดันคล่ืน (1 3α≤ ≤ )   

  Z  = ระยะในแนวด่ิงซึ่งวัดจากพื้นดินไปจนถึงจุดที่ตองการทราบคาความดัน

ของคลื่น     

  xF  = คาของแรงในแนวราบที่มากที่สุดที่กระทําตอโครงสราง 
 

 จากการทดลองพบวาแรงกระทําในแนวราบที่ไดจากสมการที่ 2.5 และสมการที่ 2.6 เปน

สมการที่หาโดยการกระจายตัวของความดันคล่ืนมากที่สุดเกิดข้ึนพรอมกันในทุกตําแหนงที่ทําการ

ตรวจวัด ซึ่งโดยปกติความดันที่มากที่สุดจะไมเกิดข้ึนพรอมกันในทุกๆ จุด ในเวลาเดียวกัน จึงทําให

คาที่ไดจากสมการที่ 2.5 และ 2.6 มีคามากกวาแรงกระทําที่มากท่ีสุดที่เกิดข้ึนจริง ซึ่งจากผลการ

ทดลองพบวา ในขณะที่แรงกระทําตอโครงสรางมีคามากที่สุด การกระจายความดันของคล่ืนที่ไม

เกิดการแตกตัวมีลักษณะดังรูปที่ 2.15 

 
รูปที่ 2.15 การกระจายความดันของคลื่นที่ไมเกิดการแตกตัวในขณะที่แรงกระทําตอโครงสรางมคีา

มากที่สุด (Asakura และคณะ, 2002) 
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จากรูปที่ 2.13 คา α  มีคามากที่สุดเทากับ 3 แตในขณะที่รูปที่ 2.15 คาα  มีคามาก

ที่สุดเทากับ 2.7 ซึ่งเมื่อแทน 3α =  และ 2.7α =   ลงในสมการที่ 2.5 ทําใหสามารถคํานวณแรง

ในแนวราบที่มากที่สุดที่กระทําตอโครงสรางไดดังนี้ 

 2
max max max

1 9( )(3 )(3 ) ( )
2 2xF gn gη ρ ρ η= =  (2.7) 

 2
max max max

1 7.29( )(2.7 )(2.7 ) ( )
2 2xF gn gη ρ ρ η= =  (2.8) 

ซึ่งจะเห็นไดวาในกรณีของคล่ืนที่ไมแตกตัวเมื่อแทน 3α = จะไดแรงกระทําที่มากกวา

แรงกระทําที่แทนดวย 2.7α = ประมาณ 20 เปอรเซ็นต 

 

Heritos และ คณะ (2005) ไดทําการศึกษาแรงที่เกิดจากคลื่นสึนามิเขาปะทะกับกําแพง

โดยใชแบบจําลองเชิงตัวเลข (Numerical modeling) ซึ่งกําหนดใหคล่ืนสึนามิที่ใชในการศึกษานั้น

มีความสูง 5 เมตร และมีความเร็วเทากับ 10 เมตร/วินาที 

 
รูปที่ 2.16 การยกตัวของคลืน่สึนามิบนกําแพง (Haritos และคณะ, 2005) 

 

รูปที่ 2.17 แรงจากคล่ืนสึนามิที่กระทําตอกําแพง (Haritos และคณะ, 2005) 
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 ซึ่งจากผลการศึกษาดังแสดงในรูปที่ 2.16 และรูปที่ 2.17 พบวา ที่วินาทีที่ 3 เมื่อคล่ืน

ปะทะกับกําแพงจะทําใหคล่ืนมีความสูงประมาณ 3 เทาของความสูงกอนการปะทะกับกําแพง ซึ่ง

แรงที่มากที่สุดเมื่อปะทะกับกําแพงไมไดเกิดข้ึนในวินาทีนี้แตแรงสูงสุดที่ปะทะกับกําแพงจะมี

คาสูงสุดอยูดวยกันสองจุดดังแสดงใน ซึ่งในจุดแรกจะเกิดข้ึนเมื่อคล่ืนเขาปะทะกับกําแพงและมี

คาประมาณ 36 เทาของแรงอุทกสถิต ( 236
2

ghρ ) โดยเปนการกระแทกในของคล่ืนในชวง

ระยะเวลาส้ันๆ (Short duration) และจุดที่สองเกิดข้ึนหลังจากที่คล่ืนเขาปะทะกับกําแพงไปแลวจะ

มีคาประมาณ 12 เทาของแรงอุทกสถิต ( 212
2

ghρ ) ซึ่งมีคานอยกวาแรงกระทําในจุดแรกประมาณ 

3 เทา 

 

Okada และ คณะ (2005) ไดเสนอสมการที่ใชในการคํานวณความดันและแรงที่เกิดจาก

คล่ืนสึนามิ โดยมีรายละเอียดดังตอไปนี้ 

สมการของความดันที่เกิดจากคลื่นสึนามิ แสดงดังสมการ 

 (3 )xq g h zρ= −  (2.9) 

โดยที่    

  xq  =  ความดันจากคลื่นสึนามิ  

  ρ  = ความหนาแนนของน้ํา  

  g  = ความเรงโนมถวงของโลก  

  h  = ความสูงน้ําทวมสําหรับการออกแบบ (Inundation depth)  

  z  = ความสูงในแนวด่ิงซึ่งวัดจากระดับพื้นดินโดยที ่ 

 0 3z h≤ ≤  (เมตร) 

 

รูปที่ 2.18 ความดันจากคล่ืนสึนามิโดยใชสมการ 2.9 (Okada และ คณะ, 2005) 
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สมการของแรงที่เกิดจากคลื่นสึนามิ แสดงดังสมการ 

 

{ }

2

1

2 2
2 2 1 1

(3 )

1 (6 ) (6 )
2

z

x
z

x

Q gB h z dz

Q gB hz z hz z

ρ

ρ

= −

= − − −

∫
  (2.10) 

โดยที่   

  xQ  = แรงจากคล่ืนสึนามิ  

  B  = ความกวางของอาคาร  

  1z  = ความสูงตํ่าสุดของพื้นที่ที่ไดรับแรงดัน 1 20 z z≤ ≤   

  2z  = ความสูงสูงสุดของพื้นที่ที่ไดรับแรงดัน  1 2 3z z h≤ ≤    

 

 
รูปที่ 2.19 แรงจากคล่ืนสึนามิโดยใชสมการที่ 2.10 (Okada และ คณะ, 2005) 

นอกจากนั้นยังไดเสนอการกระจายแรงดันตามรูปแบบของอาคารดังแสดงในรูปที่ 2.20 

ซึ่งถาอาคารมีความสูงนอยกวาความสูงน้ําทวมก็จะคิดการกระจายความดันเฉพาะความสูงของ

อาคารดังแสดงในรูปที่ 2.20 (b) และถาพื้นช้ันลางสูงกวาความสูงน้ําทวมคลื่นสามารถไหลผานไป

ไดก็จะทําใหไมเกิดความดันข้ึนดังรูปที่ 2.20 (e) 
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รูปที่ 2.20 การกระจายแรงดันตอโครงสรางอาคารรูปแบบตางๆ (Okada และ คณะ, 2005) 
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Yeh (2007) ไดทําการเสนอสมการของแรงอุทกพลวัตสูงสุด (Maximum 

hydrodynamic forces) สามารถคํานวณไดจากสมการที่ 2.11 ซึ่งอยูบนพื้นฐานการไหลของ

โมเมนตัม (Momentum flux) ที่ไดคํานวณมาจากแบบจําลองเชิงตัวเลข (Numerical models) และ

ไดทําการแนะนําวาในการคํานวณแรงอุทกพลวัตที่แทจริงนั้นจะตองพิจารณาถึงสัมประสิทธิ์ของ

แรงฉุด (Drag coefficient) ที่เหมาะสมดวย  

 ( )2

max

1
2d dF C B huρ=  (2.11) 

โดยที่    

  B  = ความกวางของอาคารในระนาบรับแรง  

  dC  = สัมประสิทธิ์ของแรงฉุด (Drag coefficient)  

  ρ  = ความหนาแนนของน้ํา 
 

โดยที่ ( )2 2
max maxmax

hu h u≠ เนื่องจากที่ความสูงสูงสุดกบัความเร็วสูงสุดไมไดเกิดที่เวลาเดียวกนั 

โดยในการไหลของโมเมนตัม ( )2

max
hu หาไดจากสมการที ่2.12 

 
22

max
2 2

( ) 0.11 0.015hu X X
g L L Lα

⎛ ⎞ ⎛ ⎞= +⎜ ⎟ ⎜ ⎟
⎝ ⎠ ⎝ ⎠

 (2.12) 

โดยที ่   

  X  = ระยะจากตําแหนงที่สนใจจนถึงระดับที่น้ําทวมถึง 

  L  = ระยะจากชายหาดถึงระดับที่น้ําทวมถึง 

  α  = ความลาดชันของชายหาด 
 

 Lukkunaprasit และ คณะ (2008) ไดทําการศึกษาผลของแรงกระทําที่เกิดจากคลื่นสึ

นามิ โดยจําลองอาคารสามมิติในหองปฏิบัติการทางชลศาสตร โดยกําหนดอัตราสวน 1 : 100 และ

ใชรางทดลองขนาดความยาว 40 เมตร โดยแบบจําลองมีขนาด 150 มิลลิเมตร x 150 มิลลิเมตร x 

150 มิลลิเมตรแสดงดังรูปที่ 2.21 โดยอาคารจําลองแบงเปน 3 ลักษณะคือ 1) อาคารจําลองที่เปน

อาคารปด 2) อาคารจําลองที่มีชองเปด 25% 3) อาคารจําลองที่มีชองเปด 50% โดยทําการติด

เคร่ืองตรวจวัดความดันไวที่ดานหนาของอาคารจําลองดังแสดงดังรูปที่ 2.22 และใชความสูงคล่ืน

ในการทดลอง 40, 60 และ 80 มิลลิเมตร  
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รูปที่ 2.21 การติดต้ังเคร่ืองมือที่ใชในการทดสอบ (Lukkunaprasit และ คณะ, 2008) 

 
รูปที่ 2.22 ดานหนาและดานหลังของอาคารจําลองและตําแหนงของเคร่ืองตรวจวัดความดัน

(Lukkunaprasit และ คณะ, 2008) 

เนื่องจากการขาดเครื่องมือในการทําการทดสอบจึงเปนเร่ืองยากที่จะหาความสัมพันธ

ระหวางความเร็วที่สอดคลองกับความสูงคล่ืนได ดังนั้นเพื่อความสะดวกจึงแสดงเปนความสัมพันธ

ระหวางความเร็วสูงสุดกับความสูงคล่ืนสูงสุด ดังแสดงในรูปที่ 2.23 

 
รูปที่ 2.23 ความสัมพันธระหวางความ (V) กับความสูงคล่ืน (h)  

(Lukkunaprasit และ คณะ, 2008) 
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จากผลการทดลองกับโครงสรางอาคารจําลองไมมีชองเปด ทําใหพบวา ผลของสึนามิที่

ปะทะกับอาคารจําลองชั่วขณะที่เกิดแรงกระแทกที่ผิวหนาอาคาร มีสภาพคลายกับการปะทะผนัง

สองมิติมากกวาการไหลออมของกระแสน้ํารอบอาคารในสถานะคงตัวและมีน้ําสะสมอยูดานหนา 

ดวยความสูงราว 2 เทาของความสูงน้ําทวม โดยความดัน ip ที่ความสูง z สามารถแสดงดังนี้ 
 

 
5.5 2.75 /             for z/h>1

/
    2.75                      for z/h 1i

z h
p ghρ

−⎧ ⎫
= ⎨ ⎬≤⎩ ⎭

 (2.13) 

 

จากรูปที่ 2.24 แสดงความดันเมื่อคล่ืนสึนามิเขาปะทะกับอาคารจําลองที่ไมมีชองเปด 

ซึ่งเห็นไดวาระดับความดันจะเปลี่ยนแปลงตามเวลา โดยความดันจะมีคามากจากตําแหนงที่

ลางสุดกอนหลังจากนั้นความดันที่ตําแหนงสูงข้ึนไปก็จะมีคามากข้ึนตามเวลาในขณะที่ความดันที่

ตําแหนงลางสุดจะมีคาลดลง ซึ่งสามารถหาเสนความดันดานปะทะคลื่นที่สอดคลองกับแรงสูงสุดที่

เกิดจากคล่ืนไดโดยประมาณความดันเปนการกระจายแบบเสนตรงเชิงคู (Bi-linear) ดังรูปที่ 2.25 

ซึ่งแรงดันมีขนาด 2.75 เทาของแรงดันอุทกสถิตและมีคาลดลงจนเทากับศูนยที่ตําแหนงความสูง

เปนสองเทาของความสูงน้ําทวม 

 
รูปที่ 2.24 แสดงความดันทีบ่ันทกึได ณ. เวลาตางๆ ของแบบจําลองที่ไมมีชองเปด  

(Lukkunaprasit และ คณะ, 2008) 
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รูปที่ 2.25 ลักษณะของเสนความดัน (ความสูงคล่ืน 80 มิลลิเมตร) 

(Lukkunaprasit และ คณะ, 2008) 

กราฟเสนโคงระหวางแรงกับความสูงคล่ืนที่ไดจากการทดลองและแรงอุทกพลวัต(แรง

ฉุด) ที่ไดจากการคํานวณโดยใชมาตรฐานของ FEMA 55 (2000) โดยในการคํานวณนั้นไดเลือกใช

ความเร็วสูงสุดที่ไดจากการทดลอง ซึ่งในการคํานวณนั้นคาของแรงที่ไดนั้นจะมีคามากกวาคาของ

แรงที่ไดจากการทดลองประมาณ 12%-44% ดังแสดงในรูปที่ 2.26 

 
รูปที่ 2.26 แสดงการเปรียบเทียบแรงที่เกิดจากคล่ืนสึนามิ (Lukkunaprasit และ คณะ, 2008) 
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 ตารางที ่2.2 แสดงความดันที่ตําแหนง PF0, PF1 และPF2  

Nominal Wave height 

40 mm 60 mm 80 mm Opening 

PF0 PF1 PF2 PF0 PF1 PF2 PF0 PF1 PF2 

0% 2.65 1.23 0.49 3.96 2.08 1.11 4.36 3.10 2.30 

25% 2.80 1.04 0.33 4.56 2.04 1.19 4.61 2.71 2.14 

50% 2.99 1.16 0.13 4.94 1.93 1.26 4.66 3.07 2.40 

หมายเหตุ    PF0, PF1 และ PF2 คือเคร่ืองตรวจวัดความดันบนแบบจาํลองที่ตําแหนง 9.3, 42.3  

   และ 75.3 มิลลิเมตร ตามลําดับ  

 

ตารางที่ 2.3 แสดงแรงสึนามบินอาคารจาํลองที่ตางกนัของลักษณะชองเปด  

Nominal Wave height 
Opening 

40 mm 60 mm 80 mm 

0% 6.8 (100%) 18.1 (100%) 37.9 (100%) 

25% 5.1 (75%) 15.5 (85%) 31.5 (83%) 

50% 4.3 (63%) 11.2 (62%) 26.2 (69%) 

หมายเหตุ : คาในวงเล็บคือคาของรอยละของแบบจําลองที่ไมมีชองเปด 
 

จากการทดลองดังตารางที่ 2.2 จะเห็นไดวาความดันที่วัดไดที่ตําแหนงตางๆ ของแตละ

กรณีมีคาใกลเคียงกัน ดังนั้นกรณีของชองเปดนั้นไมมีผลมากนักตอระดับความดันที่ตําแหนง

เดียวกัน และ ตารางท่ี 2.3 จะเห็นไดวาชองเปดของอาคารจําลองสามารถชวยในการลดแรงกระทํา

ของคล่ืนได โดยในกรณีของอาคารจําลองที่มีชองเปด 25% สามารถลดแรงกระทําที่เกิดจากการ

ปะทะของคล่ืนไดประมาณ 25% และแบบจําลองที่มีชองเปด 50% สามารถลดแรงกระทําที่เกิด

จากการปะทะของคลื่นไดประมาณ 50% 



 

 ตารางที ่2.4 รุปงานวิจัยที่เกี่ยวกับแรงกระทําที่เกิดจากคลื่นน้าํ 

ผูวิจัย วิธีการ ผลที่ได หมายเหตุ 
Cross (1967) ไดทําการเสนอแรงที่เกิดจากคลื่นที่

เขาปะทะกับกําแพง 
2 21

2 FF h C u hγ ρ= +  1.21 (tan )FC θ− =  

Ramsden  

และ  

Raichlen (1990) 

ทําการทดลองในหองปฏิบัติการเพื่อ

วัดแรงจากคลื่นที่ปะทะกําแพงที่ไม

มีชองเปด 

แรงที่ไดมีคาประมาณถึง5.5เทาของแรงอุทกสถิต 

2
max 1

5.5( )( )( )
2 wF b H dγ≈ +  ถึง 7เทาของ 

แรงอุทกสถิต 2
max 1

7( )( )( )
2 wF b H dγ≈ +  

1H  คือ ความสูงของคลื่นที่กระทําตอโครงสราง  

wd  คือ ความลึกของกําแพงที่จมอยูใตน้ํา  

Asakura 

และ 

คณะ (2002) 

ทําการเสนอสมการการกระจายของ

แรงดัน ( ) (3 )p z h z gρ= − (คลื่นไมแตกตัว) 

( ) max(5.4 4 , 3 )p z h z h z gρ= − − (คลื่นไมแตกตัว) 

( )p z คือ ความดันของคลื่น 

h คือ ความสูงที่มากที่สุดของคลื่นสึนามิ 

z คือ ระยะจากพื้นที่ตองการหาความดัน 

Heritos ใชแบบจําลองเชิงตัวเลข 

(numerical modeling)  
จุดแรกมีคาประมาณ 36 เทาของแรงอุทกสถิต 236

2
ghρ และ 

จุดที่สองมีคาประมาณ 12 เทาของแรงอุทกสถิต 212
2

ghρ  

กําหนดใหคลื่นสึนามิมีความสูงจากพื้น 5 เมตร 

(วัดจากพื้นดิน) และมีความเร็ว 10 เมตร/วินาที 

Okada และคณะ 

(2005) 

ไดเสนอแรงดานขางตออาคาร

เนื่องจากคลื่นสึนามิ 
24.5xQ ghρ=  

xQ  คือ แรงดานขางตอหนึ่งหนวยความกวาง

ของโครงสราง 

Yeh และคณะ (2005) ไดเสนอสมการของแรงอุทกพลวัต

สูงสุด 
( )2

max

1
2d dF C B huρ=  

22
max

2 2

( ) 0.11 0.015hu X X
g L L Lα

⎛ ⎞ ⎛ ⎞= +⎜ ⎟ ⎜ ⎟
⎝ ⎠ ⎝ ⎠

 



 

2.2 มาตรฐานการออกแบบที่เกี่ยวกับแรงกระทําที่เกิดจากคลื่นนํ้า 

 CCH (2000) ไดกลาวถึงแรงที่เกิดจากคลื่นสึนามิที่นํามาพิจารณาเพื่อออกแบบโครงสราง

ไวดังนี้ 

1. แรงลอยตัว (Buoyant force) เปนแรงที่เกิดกับโครงสรางหรือชิ้นสวนของโครงสราง

บางชิ้นสวนหรือทั้งหมดจมอยูใตน้ํา โดยแรงที่เกิดข้ึนนั้นจะมีทิศทางในแนวด่ิงผานจุดศูนยกลาง

มวล คํานวณไดจากสมการ 

 BF gVρ=  (2.14) 

โดยที่ 

  ρ  = ความหนาแนนของน้ํา  

  g  = ความเรงเนื่องจากแรงดึงดูดของโลก  

  V  = ปริมาตรของนํ้าที่ถูกแทนท่ี 
 

2. แรงเสิรจ (Surge force) เปนแรงรวมตอหนวยความกวางบนกําแพงในแนวด่ิง

คํานวณไดจากสมการที่ 2.15 โดยแรงรวมจะกระทําที่ความสูงเทากับ h เหนือจากพื้นของกําแพง 

(สมการนี้สามารถใชไดกับกําแพงที่มีความสูงเทากับหรือมากวา 3h สวนกําแพงที่มีความสูงนอย

กวา 3h สามารถคํานวณโดยใชผลรวมของสมการแรงอุทกสถิตกับสมการแรงฉุด (drag force) 

สําหรับแตละสถานการณ) 

 24.5SF ghρ=  (2.15) 

โดยที่ 

  ρ  = ความหนาแนนของน้ํา  

  g  = ความเรงเนื่องจากแรงโนมถวงของโลก  

  h  = ความสูงของคลื่นเสิรจ (Surge)  
 

3. แรงฉุด (Drag force) โดยสมมติใหการไหลมีคาคงที่ ดังนั้นแรงลัพธจะกระทําที่

ตําแหนงจุดศูนยกลางของพื้นที่ที่จมอยูใตน้ําในการไหล 

 
2

2
D

D
C AuF ρ

=  (2.16) 
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โดยที่ 

  ρ  = ความหนาแนนของน้ํา  

  DC  = สัมประสิทธิ์ของแรงฉุด (Drag coefficient) (เทากับ 1.0 สําหรับเสาเข็ม

กลม, 2.0 สําหรับเสาเข็มส่ีเหล่ียม และ 1.5 สําหรับกําแพง) 

  A  = พื้นที่รับแรงของวัตถุรูปรางปกติ (Body normal) ในทิศทางของการไหล 

  u  = ความเร็วของการไหลสัมพัทธตอวัตถุ (ประมาณไดเทากับคาของความ

ลึกของน้ําที่ตําแหนงโครงสราง) 
 

4. แรงอุทกสถิต (Hydrostatic loads)  

 
221

2 2
p

H

u
F pg h

g
⎧ ⎫⎪ ⎪= +⎨ ⎬
⎪ ⎪⎩ ⎭

 (2.17) 

โดยที่ 

  ρ  = ความหนาแนนของ 

  g  = ความเรงเนื่องจากแรงดึงดูดของโลก 

  h  = ความลึกของน้ํา  

  pu  = ความเร็วของการไหลที่ต้ังฉากกับกําแพง (ความเร็วรวม, (u ) ประมาณ

ใหเทากับความลึกของน้ําที่บริเวณอาคาร) 
 

แรงลัพธจะกระทําในแนวราบที่ตําแหนงของ  
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3 2
pu

h
g

⎧ ⎫⎪ ⎪+⎨ ⎬
⎪ ⎪⎩ ⎭

 (2.18) 

 

 

 FEMA 55 (2000) ไดกลาวถึงแรงที่เกิดจากคล่ืนน้ําที่นํามาพิจารณาเพื่อออกแบบ

โครงสรางไวดังนี้ 

1. แรงอุทกสถิต (Hydrostatic loads) เกิดข้ึนเมื่อคล่ืนอยูนิ่งหรือไหลอยางชาๆ เขา

สัมผัสกับอาคาร โดยแรงอุทกสถิตสามารถกระทําไดทั้งดานขางและแนวด่ิงดังนี้ 

  1.1 แรงอุทกสถิตดานขาง (Lateral static load) โดยแรงลัพธจะกระทําที่ตําแหนง 

2 ใน 3 ของความสูงจากพื้นดิน คํานวณไดจาก 
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2
γ=sta sF d w   (2.19) 

โดยที่ 

  γ  = น้ําหนักจําเพาะของน้ํา 

  sd  = ความลึกที่ใชในการออกแบบ  

  w  = ความกวางของช้ินสวนในแนวด่ิง 

 

  1.2 แรงอุทกสถิตในแนวด่ิง (Vertical hydrostatic force, (Buoyant)) คือ แรงที่

กระทํากับโครงสรางในแนวด่ิงหรือแรงลอยตัวหาไดจากสมการ 

 bouyF Volγ= ⋅   (2.20) 

โดยที่ 

  γ  = น้ําหนักจําเพาะของน้ํา 

  Vol  = ปริมาตรของน้ําที่ถูกแทนท่ีของน้ําที่ทวม  
 

2. แรงอุทกพลวัต (Hydrodynamic loads) การไหลของนํ้ารอบๆโครงสรางโดยพิจารณา

จากการกระแทกของน้ําบริเวณดานหนา แรงฉุดทางดานขางและแรงดูดของกระแสน้ํา 

แรงอุทกพลวัตที่มีการไหลนอยกวา 10 ฟุตตอวินาที สามารถแปลงเปนแรงอุทกสถิต

เทียบเทา สามารถคํานวณไดจากสมการ 

 
21

2
γ= d

dyn s
C VF d w

g
 (2.21) 

โดยที ่  

  V  = ความเร็วกระแสน้ํา  

  γ  = น้ําหนักจําเพาะของน้ํา 

  sd  = ความลึกที่ใชในการออกแบบ  

  g  = ความเรงเนื่องจากแรงดึงดูดของโลก 

  dC  = สัมประสิทธิ์ของแรงฉุด (Drag coefficient) ดังตารางที่ 2.5 

  w  = ความกวางของโครงสราง (เมตร) 
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ตารางที่ 2.5 สมัประสิทธิ์ของแรงฉุด ( dC ) สําหรับอัตราสวนของความกวาง ( w ) ตอความลกึ ( h ) 

 อัตราสวนของความกวางตอความลึก 

( / sw d  หรือ  /w h ) 
สัมประสิทธิ์ของแรงฉุด ( dC ) 

1 – 12 1.25 

13 – 20 1.30 

21 – 32 1.40 

33 – 40 1.50 

41 – 80 1.75 

81 – 120 1.80 

> 120 2.00 
 

สําหรับกรณีทีก่ารไหลมีคามากกวา 10 ฟุตตอวินาทีสามารถคํานวณแรงอทุกพลวัตไดจากสมการ 
 

 21
2dyn dF C V Aρ=  (2.22) 

โดยที่ 

  dC  = สัมประสิทธิ์ของแรงฉุด (Drag coefficient) ดังตารางที่ 2.5 

  ρ  = ความหนาแนนของน้ํา  

  V  = ความเร็วกระแสน้ํา  

  A  = พื้นที่สัมผัสตานทานการไหล  

 

มยผ. 1312-51 (2551) ในการคํานวณแรงที่เกิดจากคล่ืนสึนามิเขาปะทะกับโครงสราง

แบงแรงออกเปนสวนตางๆ ดังนี้ 

1. แรงอุทกสถิตในแนวราบ ( staF ) เปนแรงที่น้ํากระทําตอโครงสรางในแนวราบ โดยแรง

รวมของแรงอุทกสถิตจะกระทําที่ความลึก 2 ใน 3 ของความลึกน้ํานิ่งวัดจากผิวน้ําหาไดจากสมการ 

 21
2staF gh wρ=  (2.23) 
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โดยที่ 

  ρ  = ความหนาแนนของมวลของน้ําทะเลมีคาเทากบั 1026 (kg/m3)  

  g  = ความเรงเนื่องจากแรงโนมถวงของโลกมีคาเทากับ 9.81 (m/s2)  

  h  = ความสูงน้ําทวม (m) 

  w  = ความกวางของโครงสรางดานปะทะคลื่น (m) 
 

2. แรงอุทกสถิตในแนวด่ิงหรือแรงลอยตัว ( buoyF ) เปนแรงที่น้ํากระทําตอโครงสรางหรือ

สวนของโครงสรางที่จมอยูใตน้ํา มีทิศทางในแนวด่ิงผานจุดศูนยกลางมวลของน้ําที่ถูกแทนที่ โดย

เมื่อดินอยูในสภาวะอ่ิมตัวดวยน้ํา (Saturated) อาจทําใหโครงสรางใตดินเกิดความเสียหายได โดย

แรงลอยตัวสามารถคํานวณไดจากสมการ 

 buoyF gVρ=  (2.24) 

โดยที่ 

  ρ  = ความหนาแนนของมวลของน้ําทะเลมีคาเทากับ 1026 (kg/m3) 

  g  = ความเรงเนื่องจากแรงโนมถวงของโลกมีคาเทากับ 9.81 (m/s2)  

  V  = ปริมาตรของน้ําที่ถูกแทนท่ี (m3) 
   

3. แรงอุทกพลวัต (Hydrodynamic) ในแนวราบ ( dynF ) เปนแรงกระทําตอโครงสราง

เนื่องจากการที่น้ําเคลื่อนที่ดวยความเร็วปะทะอาคารและไหลออมโครงสรางไปทางดานขางแรงที่

เกิดข้ึนเปนผลจากการปะทะทางดานหนา แรงฉุดจากแรงเสียดทานทางดานขาง และแรงดูด

ทางดานทายน้ํา คํานวณไดจาก 

 
21

2dyn dF C v Aρ=
  (2.25) 

โดยที่ 

  dC  = สัมประสิทธิ์ของแรงฉุด (Drag coefficient) 

  v  = ความเร็วของกระแสน้ํา (m/s) 

  A  = พื้นที่ดานที่คล่ืนมาปะทะ (m2) 
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ตารางที่ 2.6 สัมประสิทธิ์ของแรงฉุดสําหรับอาคารทั้งหลัง (Drag coefficient, dC ) 

อัตราสวนความกวางอาคารตอความสูงน้าํทวม สัมประสิทธิ์ของแรงฉุด ( dC ) 

1 – 12 1.25 

13 – 20 1.30 

21 – 32 1.40 

33 – 40 1.50 

41 – 80 1.75 

81 – 120 1.80 

> 120 2.00 

หมายเหตุ 1) ในกรณีที่อัตราสวนของความกวางตอความสูงมีคาอยูระหวางชวงที่กาํหนดในตาราง  

              ใหใชวิธีประมาณเชิงเสนสําหรับการคํานวณ 

          2) ถาอาคารจมอยูหลังใหใชอัตราสวนระหวางความกวางตอความสงูอาคารเทานัน้ 

 โดยในการคํานวณหาแรงท่ีเกิดข้ึนจากคล่ืนสึนามิที่กระทํากับอาคารสามารถคํานวณได

โดยการรวมแรงระหวางแรงอุทกสถิตกับแรงอุทกพลวัตเปนแรงลัพธ แลวนําแรงลัพธที่ไดไปกระจาย

เปนความดันโดยในการกระจายน้ันตองกระจายในลักษณะแปรผันแบบเสนตรง โดยมีคาเทากับ

ศูนยที่ความสูงเทากับ 2.1 เทาของความสูงน้ําทวมและเพิ่มข้ึนเปนแบบลักษณะเสนตรงที่ระดับ

ตํ่าลงไป ซึ่งแรงที่ไดจากการกระจายความดันนั้นจะตองเทากับผลรวมของแรงอุทกสถิตกับแรงอทุก

พลวัตขางตน โดยความเร็วกระแสน้ําที่ปะทะอาคาร (v ) ใหใชคาที่แสดงในแผนท่ีเส่ียงภัยสินามิที่

เช่ือถือไดที่คํานึงถึงเหตุการณสึนามิตาง ๆ ที่เปนไปได หากไมมีขอมูลดังกลาวใหใชคาของความเร็ว

ไมตํ่ากวา 1.4 gh  
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2.3 แบบจําลองเกี่ยวกับขอตอของชิ้นสวนองคอาคาร 

 Lower และ คณะ (2003) ไดเสนอแบบจําลอง 2 มิติของขอตอระหวางคานและเสาดัง

แสดงในรูปที่ 2.27 โดยพิจารณาถึงการเลื่อนไถลของเหล็กเสริมหลัก (Bar-slip) ที่ทําใหกําลังยึด

เหนี่ยวลดลง (Bond-strength deterioration) การวิบัติดวยแรงเฉือนในแกนของขอตอ (Joint 

core) และการถายเทแรงเฉือนบริเวณหนาสัมผัสแรงเฉือน (Interface-shear) ของขอตอคานและ

ขอตอเสา  

 
รูปที่ 2.27 แบบจําลองของขอตอระหวางคานและเสา (Lower และ คณะ, 2003) 

ซึ่งในการหาการเคล่ือนที่นั้นจะไมเหมือนกับการหาการเคลื่อนทีของช้ินสวนโครงสราง (Element) 

พื้นฐานทั่วไปที่สามารถหาไดจากแรงกระทําภายนอกที่จุดนั้นๆ แตในการหาการเคล่ือนที่ของขอตอ

เสาและคานนั้นจะสามารถหาไดจากจุดตอภายนอก (External node) และจุดตอภายใน (Internal 

node) ดังแสดงในรูปที่ 2.28 ซึ่งในการคํานวณนั้นจะตองคํานวณใหสอดคลองกับสมดุลของภายใน

ชิ้นสวนโครงสราง  

 
รูปที่ 2.28 การเคล่ือนที่ภายในและภายนอกและการหมุน (Lower และ คณะ, 2003) 
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 Matrin Suthasit (2007) ไดเสนอแบบจําลองของขอตอระหวางคานและเสาโดยพิจารณา

ถึงการเล่ือนไถลของเหล็กเสริมที่ทําใหกําลังยึดเหนี่ยวลดลง (Bone deterioration) และผลของการ

วิบัติจากแรงเฉือนในบริเวณของขอตอ ดังแสดงในรูปที่ 2.30 โดยกําหนดใหพื้นที่รับแรงเฉือน 

(Shear panel) มีการเสียรูปเนื่องจากแรงเฉือนเพียงอยางเดียวและจุดศูนยกลางของช้ินสวนขอตอ

ไมเปล่ียนแปลง ดังรูปที่ 2.29 

 
รูปที่ 2.29 การเสียรูปเนื่องจากแรงเฉือน (Matrin Suthasit 2007) 

 

 

 
รูปที่ 2.30 แบบจําลองขอตอระหวางเสาและคาน (Matrin Suthasit 2007) 
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2.4 ทฤษฎีเกี่ยวกับแบบจําลองไฟเบอร 

ในการวิเคราะหโครงสรางจะใชแบบจําลองไฟเบอรในการวิเคราะหโครงสรางที่มี

พฤติกรรมแบบไมเชิงเสนโดยมีสมมติฐานในการใชแบบจําลองไฟเบอรดังนี้ 

1) ระนาบหนาตัดขององคอาคารภายหลังการรับแรงดัดยังคงเปนเสนตรง (Plane 

sections  remain plain after bending) 

2) การเปล่ียนรูปของชิ้นสวนอาคารถือวามีคานอย สําหรับวัสดุชนิดเดียวกัน และมี

คุณสมบัติเหมือนกันตลอดความยาวช้ินสวน 

3) การเปล่ียนรูปเนื่องจากแรงเฉือนมีคานอยมากไมนํามาพิจารณา 

4) ไมพิจารณาผลของแรงยึดเหน่ียวระหวางคอนกรีตและเหล็กเสริม 

5) ไมพิจารณาผลของการโกงเดาะเนื่องจากเหล็กเสริมตามยาว 
 

ในการวิเคราะหชิ้นสวนองคอาคารของเสาและคานน้ันไดแบงการวิเคราะหออกเปน 2 

สวนดวยกัน โดยในสวนแรกองคอาคารจะมีพฤติกรรมในชวงที่มีพฤติกรรมแบบเชิงเสนคือชิ้นสวน

ขององคอาคารยังไมเกิดความเสียหาย และสวนที่สององอาคารจะมีพฤติกรรมในชวงพฤติกรรม

แบบไมเชิงเสนที่จุดหมุนพลาสติก (Plastic hinge) หรือบริเวณที่โครงสรางเกิดความเสียหาย ซึ่งมัน

จะเกิดข้ึนที่บริเวณปลายขององคอาคาร ดังแสดงในรูปที่ 2.31  

 
รูปที่ 2.31 การจําลองชิน้สวนองคอาคาร  
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ซึ่งในสวนขององคอาคารที่มีพฤติกรรมแบบไมเชิงเสนจะมีการวิเคราะหพฤติกรรมโดยใช

แบบจําลองไฟเบอร ซึ่งเปนการวิเคราะหโดยใชความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียด

ของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด (Unconfined concrete) คอนกรีตที่มีการโอบรัด (Confined 

concrete) และเหล็กเสริมตามยาว (Reinforcement) ในการคํานวณ 

สําหรับการวิเคราะหโครงสรางเพื่อหาคาแรงภายของช้ินสวนของโครงสรางจะใช

ความสัมพันธระหวางการเคลื่อนที่กับสติฟเนทเมตริกซโดยมีสมการพื้นฐานคือ 
 

 { } [ ]{ }F K uΔ = Δ  (2.26) 

  { } [ ] { }1u K F−Δ = Δ   (2.27) 

โดยที่ 

  { }FΔ     เปนเวกเตอรของแรงกระทําภายนอก 

  [ ]K        เปนสติฟเนสเมตริกซของระบบโครงสรางรวม 

  { }uΔ      เปนเวกเตอรของการเปลี่ยนตําแหนงภายนอก 
 

ซึ่ง   [ ]K   คือผลรวมสติฟเนสเมตริกซของช้ินสวนยอยที่หาไดจากแบบจําลองไฟเบอรใน

ระบบพิกัดรวม (Global coordinate system) ซึ่งแปลงมาจากระบบพิกัดเฉพาะ (Local 

coordinate system) โดยช้ินสวนยอยที่ใชในการคํานวณนั้นจะมีระดับข้ันความเสรี (Degree of 

freedom) ของแตละชิ้นสวนยอยเทากับ 6 ซึ่งประกอบไปดวย , , , ,i j i j iu u v v θΔ Δ Δ Δ Δ และ jθΔ  

ดังแสดงในรูปที่ 2.32 โดยในการสรางสติฟเนสเมตริกซของช้ินสวนยอยจากแบบจําลองไฟเบอรนั้น

ทําไดโดยการแบงหนาตัดของชิ้นสวนยอยออกเปนไฟเบอรยอยๆ ดังรูปที่ 2.33 จากนั้นกําหนดแกน

สะเทินแลวจึงคํานวณหาคาความโคง (Curvature) และความเครียดที่เปล่ียนไปจากข้ันกอนหนานี้

ที่จุดกึ่งกลางของหนาตัดดังสมการที่ 2.28 และ 2.29 หลังจากไดความเครียดที่เปล่ียนไปจากขั้น

กอนหนานี้ที่จุดกึ่งกลางของหนาตัดก็จะสามารถหาความเครียดของไฟเบอรที่เปล่ียนไปจากข้ันตอ

หนานี้ที่ตําแหนงของไฟเบอรยอยตางๆ ตามที่ตองการไดดังสมการที่ 2.30 โดยใชสมมติฐานของ

แบบจําลองไฟเบอรที่วา ระนาบของหนาตัดขององคอาคารยังคงเปนเสนตรงและต้ังฉากกับแนว

ยาวขององคอาคารหลังจากเกิดการเปลี่ยนรูปดังรูปที่ 2.34และเม่ือไดความเครียดที่เปล่ียนไปจาก

ข้ันกอนหนานี้ในแตละไฟเบอรยอยตางๆ แลวก็สามารถคํานวณหาความเคนของไฟเบอรยอยตางๆ 

ที่เปล่ียนไปจากข้ันกอนหนานี้โดยใชความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดจาก

แบบจําลองพฤติกรรมทางวัสดุของคอนกรีตและเหล็กเสริม หลังจากนั้นก็จะอินทิเกรตความเคนที่

เปล่ียนไปจากข้ันกอนหนานี้ของไฟเบอรยอยตางๆ บนหนาตัดดังสมการที่ 2.31 และ 2.32 เพื่อหา
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แรงตามแนวแกน (ΔN ) และโมเมนตดัด (ΔM ) ที่เปล่ียนไปจากข้ันกอนหนานี้ของหนาตัดไดและ

สามารถหาแรงเฉือนที่เปล่ียนไปจากข้ันกอนหนานี้หาไดจากสมการที่ 2.33 

ivΔ jvΔ

iθΔ jθΔ

iuΔ juΔ

 
รูปที่ 2.32 ดีกรีของความอิสระสําหรับชิน้สวนยอยของแบบจําลองไฟเบอร 

 
รูปที่ 2.33 การแบงแบบจําลองเปนไฟเบอรยอยๆ 

nεΔ

φΔ
iεΔ

iy  

รูปที่ 2.34 รายละเอียดของหนาตัดที่ใชวเิคราะหดวยแบบจําลองไฟเบอร 

 

    ( ) /u u La j iεΔ = Δ −Δ   (2.28) 

    ( ) / Lj iφ θ θΔ = Δ −Δ   (2.29) 

     yi a iε ε φΔ = Δ − ⋅Δ   (2.30) 

                                

  

       ( )

       ( )( )

       

A

i i i

i i a i

n

N dA

E A

E A y

EA EAY

σ

ε

ε φ

ε φ

Δ = Δ

= Δ

= Δ − ⋅Δ

= ⋅Δ − ⋅Δ

∫

∑
∑

 (2.31) 
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        ( )

        ( )( )

        =  

A

i i i i

i i a i i

n z

M ydA

E A y

E A y y

EAI EI

σ

ε

ε φ

ε φ

Δ = − Δ

= − Δ ⋅

= − Δ − ⋅Δ

− ⋅Δ + ⋅Δ

∫

∑
∑

 (2.32) 

         QΔ  d M
dx
Δ

= −     (2.33) 

โดยที่ 

  
1 1 1

k n m

i i si si ci ci
i i i

EA E A E A E A
= = =

= = +∑ ∑ ∑                                                                  

  
1 1 1

k n m

i i i si si si ci ci ci
i i i

EAY E A y E A y E A y
= = =

= = +∑ ∑ ∑                                               

  2 2 2

1 1 1

k n m

z i i i si si si ci ci ci
i i i

EAI E A y E A y E A y
= = =

= = +∑ ∑ ∑  

  Δui ,Δu j =เปนการเปล่ียนตําแหนงที่เพิ่มข้ึนที่ปลาย i และ j 

  θΔ i , θΔ j =เปนมุมหมุนที่เพิ่มข้ึนที่ปลาย i และ j  

  L  =  เปนความยาวของช้ินสวนยอย                          

  k  = จํานวนไฟเบอรทั้งหมดของหนาตัด 

  m , n  =       จํานวนไฟเบอรทั้งหมดของคอนกรีตและเหล็กเสริมตามลําดับ 

  ciA , siA  =       พื้นที่หนาตัดของไฟเบอรคอนกรีตและเหล็กเสริมตามลําดับ 

  ciE , siE  =       คาโมดูลัสยืดหยุนของคอนกรีตและเหล็กเสริมตามลําดับ 

  ciy , siy   =      ระยะหางของไฟเบอรคอนกรีตและเหล็กเสริมที่วัดจากแนวแกน  

          สะเทิน   

กําหนดให  

  
2
LM Q MiΔ = −Δ ⋅ −Δ  = โมเมนตดัดที่เพิ่มข้ึนที่ปลาย i 

  
2
LM Q MjΔ = −Δ ⋅ + Δ      = โมเมนตดัดที่เพิ่มข้ึนที่ปลาย j 

  −Δ = ΔN Ni   = แรงตามแนวแกนท่ีเพิ่มข้ึนที่ปลาย i 

  Δ = ΔN N j   = แรงตามแนวแกนท่ีเพิ่มข้ึนที่ปลาย j 

  −Δ = ΔQ Qi   = แรงเฉือนที่เพิ่มข้ึนที่ปลาย i 

  Δ = ΔQ Q j   = แรงเฉือนที่เพิ่มข้ึนที่ปลาย j 
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เมื่อรวมสมการทั้งหมดที่กลาวมาแลวใหอยูในรูปความสัมพันธระหวางแรงกับการ

เปล่ียนตําแหนงที่เปล่ียนไปจากข้ันกอนหนานี้ของช้ินสวนยอย ทําใหสามารถหาสติฟเนสเมตริกซ

ของชิ้นสวนยอยในระบบพิกัดเฉพาะ (Local coordinate system) โดยไมคิดผลของแรงเฉือนไดดัง

สมการที่ 2.34 

 { } { }
fiber

f K ue
⎡ ⎤Δ = Δ⎣ ⎦

 (2.34) 

 โดยที่  { } { },       

i i

i i

i i

j j

j j

j j

u N
v Q

M
u fu N

v Q

M

θ

θ

Δ Δ⎧ ⎫ ⎧ ⎫
⎪ ⎪ ⎪ ⎪Δ Δ⎪ ⎪ ⎪ ⎪
⎪ ⎪ ⎪ ⎪Δ Δ⎪ ⎪ ⎪ ⎪Δ = Δ =⎨ ⎬ ⎨ ⎬Δ Δ⎪ ⎪ ⎪ ⎪
⎪ ⎪ ⎪ ⎪Δ Δ
⎪ ⎪ ⎪ ⎪
Δ Δ⎪ ⎪ ⎪ ⎪⎩ ⎭ ⎩ ⎭
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โดยคาของสติฟเนสเมตริกซ  
fiber

ke
⎡ ⎤
⎣ ⎦  จะมีคาไมคงที่จะแปรเปล่ียนตามแบบจําลอง

ของความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตและเหล็กเสริมที่เราเลือกใชใน

การวิเคราะหของช้ินสวนองคอาคาร 
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2.5 แบบจําลองเกี่ยวกับพฤติกรรมของวัสดุ 

2.5.1 งานวิจัยเกี่ยวกับพฤติกรรมของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด  

Kent และ Park (1971) ไดเสนอแบบจําลองของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดโดยใช

ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดดังแสดงในรูปที่ 2.35 ซึ่งพบวาในชวงแรกกําลังอัด

จะมีคาเพิ่มข้ึนตามสัดสวนของสมการเสนโคงพาลาโบลา และชวงหลังกําลังอัดจะมีคาลดลงอยาง

รวดเร็วโดยมีลักษณะเปนเสนตรง และยังพบวาความเครียดที่จุดประลัยมีคาคอนขางตํ่าซ่ึงแสดงวา

ความเหนียว (ductility) ของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดมีคาคอนขางตํ่า 

cε

fc

'fc

0.002oε = 50uε

'0.5 fc

 
รูปที่ 2.35 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 

(Kent และ Park, 1971) 

ชวง AB ( c oε ε≤ ) 

 
2

' 2 c c
c c

o o

f f ε ε
ε ε

⎡ ⎤⎛ ⎞
⎢ ⎥= − ⎜ ⎟
⎢ ⎥⎝ ⎠⎣ ⎦

 (2.41) 

ชวง BC ( c oε ε> ) 
 

 ( )'
c c l c of f Z ε ε= − −        เมื่อ 0.004cε <  (2.42) 

 

 0cf =      เมื่อ   0.004cε ≥  (2.43) 

โดยที่ 

 
' '

50

0.5
0.002

c c
l

u

f fZ
ε

−
=

−
  (2.44) 

 
'

50 '

3 0.002
1000

c
u

c

f
f

ε +
=

−
  (2.45) 
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'

cf  = กําลังรับแรงอัดสูงสุดของคอนกรีต (MPa) 

  oε  = ความเครียดของคอนกรีตที่กําลังสูงสุดมีคาเทากับ 0.002 

 

2.5.2 งานวิจัยเกี่ยวกับพฤติกรรมของคอนกรีตที่มีการโอบรัด   

Mander และ คณะ (1984) ไดเสนอแบบจําลองของคอนกรีตที่มีการโอบรัดโดยใช

ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดดังแสดงในรูปที่ 2.36 โดยทําการทดสอบเสาที่

ไดรับการโอบรัดจากเหล็กเสริมทางขวางรูปส่ีเหล่ียมและวงกลมภายใตแรงอัดที่ไมมีการเยื้องศูนย

และควบคุมใหการหดตัวเปนไปอยางชาๆ (Slow strain rate) โดยหนวยแรงของการโอบรัดดานขาง

จะข้ึนอยูกับลักษณะของการจัดเรียงของเหล็กเสริมตามยาวและเหล็กเสริมตามขวาง โดยจาก

กราฟความเครียดอัดประลัยตามแนวแกน ( )cuε สามารถหาไดจากพื้นที่สวนที่แรเงาของเสนโคง

ของความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียด 

 
รูปที่ 2.36 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่มีการโอบรัด  

(Mander และ คณะ, 1984) 

 
'

1
cc

c r

f xrf
r x

=
− +

 (2.46) 

 
' '

' '
' '

7.942.254 1 2 1.254l l
cc co

co co

f ff f
f f

⎛ ⎞
= + − −⎜ ⎟⎜ ⎟

⎝ ⎠
 (2.47) 

โดยที่ 

 c

cc

x ε
ε

=  (2.48) 
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sec

c

c

Er
E E

=
−

 (2.49) 

 
'

'1 5 1cc
cc co

co

f
f

ε ε
⎡ ⎤⎛ ⎞

= + −⎢ ⎥⎜ ⎟
⎝ ⎠⎣ ⎦

 (2.50) 

 0.002coε =  (2.51) 

 '5000c coE f=  (2.52) 

 
'

sec
cc

cc

fE
ε

=  (2.53) 

  '
cof  = กําลังรับแรงอัดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 

  '
lf  = หนวยแรงโอบรัดประสิทธิผล มีคาเทากับ l ef k⋅  

  lf  = หนวยแรงโอบรัดดานขาง  

  ek  = คาสัมประสิทธิ์โอบรัดประสิทธิผล มีคาเทากับ /e ccA A  

  eA  = พื้นที่ของคอนกรีตที่ถูกโอบรัดประสิทธิผล 

  ccA  = มีคาเทากับ (1 )c ccA ρ−   

  cA  = พื้นที่ของคอนกรีตที่อยูภายในเสนรอบรูปของเหล็กเสริมทางขวาง 

  ccρ  = อัตราสวนระหวางพื้นที่ของเหล็กเสริมตามยาวตอพื้นที่คอนกรีตที่อยู

ภายในเหล็กเสริมทางขวาง 

  cε  = ความเครียดในการหดตัวของคอนกรีต 

 
 

Hoshikuma และ คณะ (1997) ไดเสนอแบบจําลองของคอนกรีตที่มีการโอบรัดโดยใช

ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดดังแสดงในรูปที่ 2.37 โดยไดจากการทดสอบของ

เสาคอนกรีตเสริมเหล็กที่พิจารณาถึงปจจัยของ ปริมาณเหล็กเสริมทางขวางตอปริมาณคอนกรีต 

ระยะระหวางเหล็กเสริมทางขวาง ลักษณะของอ (Hook) สัดสวนของหนาตัดเสา และลักษณะของ

เหล็กยึด (Crosstie) โดยสมมติใหคาของกําลังอัดประลัยมีคาเทากับ 50% ของกําลังอัดสูงสุดโดย

คาที่ไดมีคาใกลเคียงกวาแบบจําลองอ่ืนเมือนําไปเปรียบเทียบกับแบบจําลองอ่ืนๆและเทียบกับผล

การทดสอบ 
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cε

fc

'fc

ccε

'0.5 fc

Edes

cuε
 

รูปที่ 2.37 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่มีการโอบรัด 

(Hoshikuma และ คณะ, 1997) 

ชวง AB: c ccε ε≤  
 

 
1

11
n

c
c c c

cc

f E
n

εε
ε

−⎡ ⎤⎛ ⎞
⎢ ⎥= − ⎜ ⎟
⎢ ⎥⎝ ⎠⎣ ⎦

  (2.54) 

ชวง BC: cc c cuε ε ε< ≤  

  ( )c c des c ccf f E ε ε= + −   (2.55) 

โดยที ่

 c cc

c cc cc

En
E f

ε
ε

=
−

  (2.56) 

 
2

cc
cu cc

des

f
E

ε ε= +   (2.57) 

 1 3.8 s yhcc

co co

ff
f f

ρ
α= +   (2.58) 

 0.002 0.033 s yh
cc

co

f
f

ρ
ε β= +   (2.59) 

 
2

11.2 co
des

s yh

fE
fρ

=   (2.60) 

 

  cf  = กําลังรับแรงอัดของคอนกรีต (MPa) 

  ccε  = ความเครียดที่กําลังรับแรงอัดสูงสุด 
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  ccf  = กําลังรับแรงอัดสูงสุดของคอนกรีต (MPa) 

  cof  = กําลังของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด (MPa) 

  cE  = คาโมดูลัสยืดหยุนของคอนกรีต (MPa) 

  desE  = อัตราการลดลงของกราฟในชวง cc c cuε ε ε< ≤  

  sρ  = อัตราสวนระหวางปริมาตรของเหล็กเสริมตอปริมาตรของคอนกรีตที่

ไดรับการโอบรัดโดยคิดจากเสนรอบนอกของเหล็กเสริมทางขวาง 

  yhf  = กําลังที่จุดครากของเหล็กเสริมทางขวาง 

  ,α β = พารามิเตอรที่ข้ึนอยูกับลักษณะของหนาตัดโดย หนาตัดรูปวงกลมจะมี

คา 1α = และ 1β =  หนาตัดรูปส่ีเหล่ียมจะมีคา 0.2α =  ละ 0.4β =  

 

Sakai และ Kawashima (2006) ไดเสนอแบบจําลองของคอนกรีตที่มีการโอบรัดสําหรับ

การถอนแรงกระทํา (Unloading) และการใหแรงกระทําอีกคร้ัง (Reloading) โดยใชความสัมพันธ

ระหวางความเคนและความเครียดดังแสดงรูปที่ 2.28 ซึ่งแบบจําลองที่เสนอมีความใกลเคียงกับผล

การทดสอบที่ใหแรงอัดกับเสาคอนกรีตเสริมเหล็กที่พิจาณาเหล็กเสริมตามขวางในปริมาณที่

แตกตางกัน 

           
                (ก) การถอนแรงกระทํา                                       (ข) การใหแรงอีกคร้ัง 

รูปที่ 2.38 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียด (Sakai และ Kawashima, 2006) 

เสนการถอนแรงกระทํา  

 
2

1
1

1

plc
c ul

ul pl

f f
εε

ε ε
⋅

⋅
⋅

⎡ ⎤
= −⎢ ⎥

⎢ ⎥⎣ ⎦
 (2.61) 

 

 



  41 

เสนการใหแรงอีกคร้ัง  

 

( )

2

1

2.5        0 0.2

       0.2

c pl n c pl n
ul n

ul pl n ul pl n
c

c pl n re pl n
c rl c ul ul n

ul pl n ul pl n

f

f

E f

ε ε ε ε
ε ε ε ε

ε ε ε ε
ε ε

ε ε ε ε

⋅ ⋅
⋅

⋅ ⋅

⋅ ⋅
⋅ ⋅ +

⋅ ⋅

⎧ ⎛ ⎞ ⎛ ⎞− −
⎪ ≤ <⎜ ⎟ ⎜ ⎟⎜ ⎟ ⎜ ⎟− −⎪⎪ ⎝ ⎠ ⎝ ⎠= ⎨

⎛ ⎞ ⎛ ⎞− −⎪
− + ≤ ≤⎜ ⎟ ⎜ ⎟⎪ ⎜ ⎟ ⎜ ⎟− −⎪ ⎝ ⎠ ⎝ ⎠⎩

 (2.62) 

โดยที่ 

  1ulf ⋅  = กําลังคอนกรีตที่ตําแหนงการถอนแรงกระทําจากเสนโคงขอบเขต 

  1ul nf ⋅ +  = ความเคนคอนกรีตที่จุด ulε  หลังจากการใหแรงอีกเปนคร้ังที่ n  

  1plε ⋅  = ความเครียดพลาสติกของคอนกรีตหลังจากถอนแรงกระทําจาก

    เสนโคงขอบเขต 

  1ulε ⋅  = ความเครียดของคอนกรีตที่ตําแหนงถอนแรงกระทําจากเสนโคง

    ขอบเขต 

  pl nε ⋅  = ความเครียดพลาสติกคอนกรีตหลังจากถอนแรงกระทําคร้ังที่ n 

  reε  = ความเครียดคอนกรีตที่จุดตัดของเสนโคงขอบเขตและเสนการ

    ใหแรงกระทําอีกคร้ัง 

  ulε  = ความเครียดคอนกรีตที่จุดถอนแรงกระทําจากเสนโคงขอบเขต 

 
 

2.5.3 งานวิจัยเกี่ยวกับพฤติกรรมของเหล็กเสริมภายใตแรงกระทําแบบวัฏจักร  
 Gomes และ Appleton(1997) ไดเสนอแบบจําลองของเหล็กเสริมที่พัฒนามาจาก

แบบจําลองของ Menegotto และ Pinto (1973) แสดงในรูปที่ 2.39 โดยใชความสัมพันธระหวาง

ความเคนและความเครียด ดังแสดงในรูปที่ 2.40 ซึ่งพิจารณาถึงการโกงเดาะของเหล็กเสริม โดย

อาศัยหลักการสมดุลของการวิบัติของเหล็กเสริมที่เกิดการโกงเดาะเมื่อคอนกรีตที่หุมเหล็กเสริมเกิด

การกะเทาะออก  
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sσ

sε

( , )sy syε σ ( , )1r rε σ

( , )r rε σ

( , )0 0ε σ

( , )sy syε σ− −

Es

2Es

xyxξ ε

( )1 1R ξ

Ro

( )2 2R ξ

 
รูปที่ 2.39 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของเหล็กเสริมภายใตแรงกระทาํ

แบบวัฏจักร (Menegotto และ Pinto, 1973) 

 
รูปที่ 2.40 ความสัมพันธระหวางความเคนกับความเครียดของเหล็กเสริมที่พิจารณาผลการโดง

เดาะขอเหล็กเสริมตามยาว (Gomes และ Appleton, 1996) 

 สมการความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของ Menegotto และ Pinto 

(1973) แสดงดังสมการ 2.63 

 ( )

( )( )
*

* *
1

*

1

1 b b

s s
s s s

R R
s

R
R

ε
σ ε

ε

−
= +

+

  (2.63) 

โดยที่ 

 *

0

s r
s

r

ε ε
ε

ε ε
−

=
−

  (2.64) 

 *

0

s r
s

r

σ σ
σ

σ σ
−

=
−

  (2.65) 

 2s
s

s

E
R

E
=   (2.66) 



  43 

  0 0,σ ε  =        ความเคนและความเครียดที่บริเวณจุดตัดของเสนกรอบใน 

             ตําแหนงจุดคราก 

  ,r rσ ε   =       ความเคนแลความเครียดที่ตําแหนงเมื่อใหแรงกระทํากลับขาง 

  sR  = อัตราสวนระหวางคาสติฟเนสในชวงของการแข็งตัวเพิ่มข้ึนตอคา

โมดูลัสยืดหยุนสัมผัสในชวงพฤติกรรมแบบเชิงเสน 

  bR  = คาพารามิเตอรที่มีผลตอสวนโคงของเสนกราฟ (Bauschinger effect) 

หาไดจาก 1
0

2

aR
a

ξ
ξ

−
+

 

  ξ  = ความเครียดที่จุดพลาสติก (Plastic strain) 

  0 1 2, ,R a a   =         คาคงที่ของวัสดุ 
 

สมการความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดในชวงของการใหแรงกระทําอีก

คร้ัง (Reloading) และถอนแรงแระทํา (Unloading) ที่พัฒนามาจากแบบจําลองของ Menegotto 

และ Pinto (1973) แสดงดังสมการ 2.67 

 3 32 2 4 1sin
3

S

s sa
s

r
A L

σ θσ
ε

=   (2.67) 

โดยที่ 

  L  = ระยะหางระหวางเหล็กปลอก 

  
S

A  = พื้นที่หนาตัดขวางของเหล็กเสริมตามยาว 

  r  = ความยาวเสนรัศมีของเหล็กเสริมตามยาว 

  saσ  = ความเคนของเหล็กเสริมที่ตําแหนงเมื่อใหแรงกระทํากลับขาง 

  sε  = ความเครียดของเหล็กเสริม 
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2.6 งานวิจัยที่เกี่ยวกับผนังอิฐกอ  

Smith (1966) ทําการทดสอบเพื่อศึกษาพฤติกรรมในการรับแรงการของโครงส่ีเหล่ียม

ผนังอิฐกอ (Square infilled frames) ที่ทําจากเหล็กและมอรตาซึ่งสามารถแยกเปน 2 สวนหลัก

ดวยกันคือ พฤติกรรมในการรับแรงในแนวทแยงและพฤติกรรมในการรับแรงดาน โดยทําการ

ทดสอบจนกวาจะเกิดรอยแตกหรือการวิบัติเนื่องจากแรงอัดเกิดข้ึนกับแบบทดสอบในสวนของ

พฤติกรรมในการรับแรงในแนวทแยงนั้นจะใชแบบทดสอบทั้งหมด 7 ชุด โดยแตละชุดจะประกอบ

ไปดวยแบบทดสอบ 4-5 ตัวอยางในการทดสอบดังแสดงในรูปที่ 2.41 ซึ่งผลการทดสอบแสดงดัง

ตารางที่ 2.7 

ในสวนของพฤติกรรมในการรับแรงดานขางนั้นจะใชแบบทดสอบทั้งหมด 2 ชุด ซึ่งจะ

ประกอบไปดวยโครงส่ีเหล่ียมผนังกอ 1 ชั้น และ 2 ชั้นจํานวนอยางละ 5 ตัวอยางในการทดสอบดัง

แสดงในรูปที่ 2.42 และ รูปที่ 2.43 ซึ่งผลการทดสอบแสดงดังตารางที่ 2.8 

 

 
รูปที่ 2.41 แสดงการทดสอบรับแรงตามแนวทแยงของโครงส่ีเหล่ียมผนังกอ (Smith 1966) 
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ตารางที่ 2.7 ผลการทดสอบรับแรงกระทําในแนวทแยง  

Test 

no. 

Frame 

thickness, 

in inches 
  λ  

Length 

of 

contract, 

in inches 

Diagonal 

stiffness, 

in tons 

per inches 

Cracking 

load, 

in inches 

Compres- 

sive load, 

In tons 

cE  and
'

cf  

in tons per 

square 

inch 

201 

202 

203 

204 

3/16 by 3/4 

1/4 

3/8 

3/4 

10.4 

8.4 

6.3 

4.0 

7/8 

1 1/4 

1 7/8 

2 3/8 

- 

- 

- 

- 

1.9 

2.0 

2.0 

3.3 

- 

- 

- 

- 

134 

 

2.0 

221 

222 

223 

224 

225 

1/8 by 3/4 

3/16 

1/4 

3/8 

3/4 

13.9 

10.4 

8.4 

6.3 

4.0 

5/8 

1 1/4 

1 3/4 

2 

2 1/2 

- 

- 

- 

- 

- 

- 

2.1 

1.8 

2.2 

2.6 

1.5 

2.1 

2.0 

3.1 

5.2 

129 

 

2.0 

231 

232 

233 

234 

235 

1/8 by 3/4 

3/16 

1/4 

3/8 

3/4 

13.9 

10.4 

8.4 

6.3 

4.0 

- 

- 

- 

- 

- 

- 

- 

- 

- 

- 

- 

2.6 

2.5 

2.5 

2.6 

1.7 

2.6 

2.5 

3.4 

6.2 

152 

 

2.0 

241 

242 

243 

244 

1/8 by 3/4 

1/4 

3/8 

3/4 

13.9 

8.4 

6.3 

4.0 

- 

- 

- 

- 

- 

- 

- 

- 

- 

2.2 

1.8 

2.5 

1.8 

2.2 

3.1 

5.4 

152 

 

2.4 

251 

252 

253 

254 

1/8 by 3/4 

1/4 

3/8 

3/4 

13.9 

8.4 

6.3 

4.0 

- 

- 

- 

- 

196 

263 

225 

288 

- 

- 

- 

- 

- 

- 

- 

- 

152 

 

2.0 

261 

262 

263 

264 

265 

1/8 by 3/4 

3/16 

1/4 

3/8 

3/4 

13.9 

10.4 

8.4 

6.3 

4.0 

- 

- 

- 

- 

- 

148 

192 

220 

250 

278 

- 

2.0 

2.1 

2.0 

2.4 

1.7 

2.0 

2.2 

3.0 

5.8 
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รูปที่ 2.42 การติดต้ังแบบทดสอบรับแรงดานขางของโครงส่ีเหล่ียมผนงักอ 1 ชั้น (Smith 1966) 

 
รูปที่ 2.43 การติดต้ังแบบทดสอบรับแรงดานขางของโครงส่ีเหล่ียมผนงักอ 2 ชั้น (Smith 1966) 

ตารางที่ 2.8 ผลของการทดสอบรับแรงกระทําดานขาง  
Stiffness H/ in 

tons per inches 

Failing load, in 

tons Test 

no. 

Frame 

Section 

in inches 
  λ  

Length 

of 

contract 1st floor 2nd floor Cracking Compressive 

cE and '
cf  

in tons per 

square 

inch 

401 

402 

403 

404 

405 

1/8 by 3/4 

1/4 

3/8 

1/2 

3/4 

13.9 

8.4 

6.3 

5.2 

4.0 

¾ 

1 ¼ 

1 ½ 

2 

2 1/2 

60 

66 

78 

87 

100 

Single 

Story 

models 

2.2 

2.6; 2.6 

2.7; 2.7 

3.2; 3.3 

3.7; 4.3 

2.2 

2.9 

3.9 

5.3 

7.4 

139 

 

 

1.8 

411 

412 

413 

414 

415 

 

1/8 by 3/4 

1/4 

3/8 

1/2 

3/4 

13.9 

8.4 

6.3 

5.2 

4.0 

3/4 

1 5/8 

1 1/4 

2 7/8 

3 

 

20 

27 

34 

38 

49 

 

13 

19 

23 

27 

31 

 

2.8 

3.0 

3.0; 3.0 

2.8; 3.1 

3.5; 3.5 

6.5; 7.0 

2.8 

3.1 

5.0 

5.5 

7.6 

 

134 

 

1.8 
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ซึ่งจากการทดสอบจะมีลักษณะของการเสียรูปดังรูปที่ 2.44 ซึ่งจากการเปล่ียนรูปของ

แบบจําลองที่เกิดข้ึนจึงทําใหมีการประมาณคาของการสงถายแรงที่เกิดข้ึนกับโครงส่ีเหล่ียมไดดัง

รูปที่ 2.45  

 
รูปที่ 2.44 การเปล่ียนรูปเนือ่งจากแรงกดตามแนวทแยงและแรงกรทาํดานขาง (Smith 1966) 

 
รูปที่ 2.45 การประมาณการสงถายแรงที่เกิดข้ึนสําหรับรูปที่ 2.49 (Smith 1966) 

 

 FEMA 306 (1998) มาตรฐานการประมาณคาความเสียหายของผนังอิฐกอเนื่องจาก

แผนดินไหว สามารถแบงไดดังนี้  

1. ในระนาบ (in-plane) สามารถหากําลังรับแรงเฉือนตามการวิบัติตางๆไดดังนี้ 

 1.1. การวิบัติแบบเฉือนจากการเล่ือนไถล (Sliding-shear failure) โดยความสามารถ

ในการรับแรงเฉือนคํานวณไดจากสมการ 

 2
inf inf

i
slide mV L t Eμ θ=  (2.68) 

โดยที่   

 1 inf

inf

tan h
L

θ − ⎛ ⎞
= ⎜ ⎟

⎝ ⎠
 (2.69) 

  μ  = สัมประสิทธิ์แรงเสียดทานเนื่องจากการเล่ือนไถล  

  infL  = ความยาวของผนังอิฐกอ, in  

  infh  = ความสูงของผนังอิฐกอ, in 
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  inft  = ความหนาของคํ้ายันเสมือน (Equivalent strut), in 

  mE  = โมดูลัสยืดหยุนของผนังอิฐกอ, psi. 
 

 1.2. การวิบัติเนื่องจากแรงอัด (Compression failure) สามารถหาแรงเฉือนที่เปนแรง

เฉือนในแนวราบไดดังนี้ 

 '
inf 90 cosc mV at f θ=  (2.70) 

โดยที่  

 0.4
1 inf0.175( )cola h rλ −=  (2.71) 

 

1
4

inf
1

inf

sin 2
4
me

fe col

E t
E I h

θλ
⎡ ⎤

= ⎢ ⎥
⎢ ⎥⎣ ⎦

 (2.72) 

  '
90mef = กําลังอัดของผนังอิฐกอในทิศทางแนวราบซึ่งอาจจะมีคาเทากับ 50% 

ของกําลังรับแรงอัดประลัยของผนังอิฐกอ 

  a  = ความกวางของคํ้ายันเสมือน, in  

  colh  = ความสูงของเสาระหวางเสนศูนยกลางของคาน, in 

  infr  = ความยาวในแนวทแยงของผนังกอ, in 

  colI  = โมเมนตความเฉื่อยของเสา, in4 

 

 1.3. การวิบัติดวยแรงดึงในแนวทแยง (Diagonal tension failure of panel) สามารถหา

แรงเฉือนเนื่องจากการแตกราวไดดังนี้ 

 inf

inf inf

inf inf

2 2 cr
cr

tV
L h
h L

σ
=
⎛ ⎞

+⎜ ⎟
⎝ ⎠

 (2.73) 

โดยที่ 

 '20cr mefσ ≈  (2.74) 

  crσ  = ความสามารถในการรับการแตกราวของผนังอิฐกอ  

  '
mef  =  กําลังรับแรงอัดประลัยของผนังอิฐกอ 

 

 1.4.การวิบัติดวยดวยแรงเฉือนปกติ (General shear failure of panel) สามารถหาแรง

เฉือนเร่ิมตนที่ยอมใหและคาความตานทานแรงเฉือนสุดทายของผนังอิฐกอไดดังนี้ 
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 '2mi vh meV A f=  (2.75) 

 0.3mf miV V=  (2.76) 

โดยที่   

  miV  = คาความตานทานแรงเฉือนเร่ิมตนที่ยอมให 

  mfV  = คาความตานทานแรงเฉือนเนื่องจากของการใหแรงแบบวัฏจักร 

  vhA  =  พื้นที่หนาตัดสุทธิรับแรงเฉือนในแนวราบ 
 

2. ต้ังฉากกับระนาบ (out-of-plane)  

โดยการวิบัติที่เกิดข้ึนนั้นจะเกิดจากการกระจายของความดันที่สม่ําเสมอบนผนังอิฐกอ

สามารถคํานวณไดจาก 

 
'

1 2
2
( / )

mefw R R
h t

λ=  (2.77) 

โดยที่   

  λ  =  ตัวแปรความชะลูด (Slenderness parameter) แสดงในตารางที่ 2.9 

  1R  =   ตัวคูณลดกําลัง แสดงในตารางท่ี 2.9  

  2R  =   ตั ว คู ณ ล ด ส ติ ฟ เ น ส สํ า ห รั บ ช้ิ น ส ว น โ ค ร ง รั บ แ ร ง ดั ด

 9
2 0.35 71.4 (10)R −= + × โดยที่ EI ตองมีคาไมเกิน 1 

  EI  = ความแข็งเชิงดัดของโครงที่ออนที่สุดบนดานที่ไมตอเนื่องของผนังอิฐกอ 
 

ตารางที่ 2.9 ตัวแปรกําลังของผนงัอิฐกอในระนาบต้ังฉาก 
Strength-reduction factor 

1R  
Height-to-thickness ratio 

h
t

 

Slenderness parameter 

λ  Moderate 

Damage 
Severe Damage 

5 0.130 1.0 1.0 

10 0.060 0.9 0.9 

15 0.035 0.9 0.8 

20 0.020 0.8 0.7 

25 0.015 0.8 0.6 

30 0.008 0.7 0.5 

35 0.005 0.7 0.5 

40 0.003 0.7 0.5 
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Mostafaei และ Kabeyasawa (2004) ไดทําการศึกษาผลกระทบของผนังอิฐกอตอแรง

กระทําจากแผนดินไหว พบวาในปกติการวิบัติของผนังอิฐกอจะเกิดข้ึนสองแบบคือการวิบัติแบบ

เฉือนจากการเลื่อนไถล (Sliding shear failure) และการวิบัติเนื่องจากแรงอัด (Compression 

failure)  โดยไดมีการจําลองผนังกอเปนลักษณะของคํ้ายันในแนวทแยงเพื่อทําการวิเคราะห และมี

แบบจําลองในการวิเคราะหแสดงดังรูปที่ 2.46 โดยกําลังรับแรงเฉือนของกําแพงอิฐกอที่ใชในการ

คํานวณจะพิจารณาจากกําลังรับแรงเฉือนที่มีคานอยที่สุด ( mV ) ระหวางกลไกของการวิบัติ

เนื่องจากการเลื่อนไถล (Sliding-shear failure) กับกลไกของการวิบัติเนื่องจากแรงอัด 

(Compression failure) โดยสมการความสัมพันธระหวางแรงเฉือนกับระยะการเคล่ือนตัวหาไดดัง

สมการ (2.76) ถึง (2.82) 
 

 
รูปที่ 2.46 หลักการวเิคราะหผนงัอิฐกอ (Mostafaei และ Kabeyasawa, 2004) 

 

 
( )

0

1 tan
m

f
tlV τ

μ θ
=

−
  (2.78) 

 ' cosc mV ztf θ=   (2.79) 

 
cos

m m
m

dU ε
θ

′
=   (2.80) 

 0

1
m m

y
V K UV α

α
−

=
−

  (2.81) 

โดยที่  

 ( )0 2 /m mK V U= , 0/y yU V K=   (2.82) 

 0.3p mV V= , ( )3.5 0.01p m mU h U= −    (2.83) 
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1/4

sin 2
4

m

c g m

E t
E I h

θ
λ

⎡ ⎤
= ⎢ ⎥
⎢ ⎥⎣ ⎦

  (2.84) 

  mV   = กําลังรับแรงเฉือนหาจาก 2 กลไกการวิบัติ 

  fV  = กําลังรับแรงเฉือนเนื่องจากการวิบัติแบบเลื่อนไถล 

  cV  = กําลังรับแรงเฉือนเนื่องจากการวิบัติแบบแรงอัด 

  yV  = แรงเฉือนคราก 

  mU , yU  =      ระยะการเคลื่อนตัว 

  '
mf   = กําลังรับแรงอัดของผนังกอ 

  0K  = สติฟเนสเร่ิมตน 

   t    = ความหนาของกําแพงอิฐกอ 

  ml   = ความยาวของกําแพงอิฐกอ 

  md  = ความยาวในแนวทแยงของกําแพงอิฐกอ 

   Z   = ความกวางของคํ้ายันเสมือนสามารถหาไดจาก ( ) 0.40.175 mh dλ −  

  θ  = ( )1tan /m mh l−  

  mε ′  = ความเครียดของอิฐกอที่ตําแหนงรับแรงอัดสูงสุด 

  0τ  = หนวยกําลังรับแรงเฉือนของมอรตา 

  μ  = สัมประสิทธิ์แรงเสียดทานการเ ล่ือนไถลของมอรตาหาไดจาก 

0.654 0.000515 jf ′+  
 

 โดยไดทําการปรับใชแบบจําลองสปริงในแนวราบแทนการใชแบบจําลองสปริงในแนว

ทแยงดังรูปที่ 2.47 โดยในการวิเคราะหดวยแรงผลักดานขางจะเห็นไดวาผลที่ไดระหวาง

แบบจําลองทั้งสองนั้นมีคาไมตางกันดังแสดงในรูปที่ 2.48 จึงทําการเลือกแบบจําลองที่ใชสปริงใน

แนวราบเนื่องจากแบบจําลองที่ใชสปริงในแนวราบน้ันจะสามารถใชในการวิเคราะหผนังอิฐกอที่มี

ชองวางไดงายและสะดวกกวาดังตัวอยางแสดงในรูปที่ 2.49 
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รูปที่ 2.47 สปริงในแนวทแยงและสปริงในแนวราบของแบบจําลองผนงัอิฐกอ 

(Mostafaei และ Kabeyasawa, 2004) 

 
รูปที่ 2.48 ผลของการวิเคราะหแรงดานขางของแบบจําลองสปริงแนวราบและแนวทแยง 

(Mostafaei และ Kabeyasawa, 2004) 

 
รูปที่ 2.49 กาํแพงอิฐกอที่มชีองวางของหนาตาง (Mostafaei และ Kabeyasawa, 2004) 



 

บทที่ 3 

การสอบเทียบแบบจําลอง 

ในบทนี้ไดกลาวถึงการสอบเทียบแบบจําลอง (Calibration) กับอาคารที่มีการทดสอบใน

สนามภายใตแรงกระทําดานขาง โดยจะอธิบายถึงหลักการสรางแบบจําลองของอาคารโดยใช

แบบจําลองไฟเบอร (Fiber model) โดยใชโปรแกรมทางไฟไนตเอลิเมนตแบบไมเชิงเสน, 

แบบจําลองที่ใชในจําลองพฤติกรรมของอาคาร และผลของการสอบเทียบแบบจําลองระหวางผลที่

ไดจากวิเคราะหและผลที่ไดจากการทดสอบในสนาม 

3.1 พารามิเตอรที่สําคัญในการจําลองพฤติกรรมของอาคาร 

3.1.1 ระยะจุดหมนุพลาสติก (Plastic hinge length) 

ในงานวิจัยนี้ไดมีการจําลองพฤติกรรมแบบไมเชิงเสนขององคอาคารที่จะเกิดข้ึนที่จุด

หมุนพลาสติกโดยใชแบบจําลองไฟเบอร (Fiber model) ดังนั้นระยะของจุดหมุนพลาสติกที่เกิดข้ึน

หรือบริเวณขององคอาคารที่มีพฤติกรรมแบบไมเชิงเสนจึงเปนพารามิเตอรที่สําคัญในการสราง

แบบจําลองในงานวิจัยนี้ โดยระยะของจุดหมุนพลาสติกไดมีนักวิจัยหลายทานไดเสนอสมการ

สําหรับการคํานวณระยะของจุดหมุนพลาสติกตางๆ ดังนี้  

Barker และ Amarakone (1956) ไดเสนอ ระยะจุดหมุนพลาสติก ( pL ) ไวดังสมการ 

 0.5pL D=  (3.1) 

โดยที่ 

  D = ความลึกของหนาตัดคานหรือเสา 
 

Sawyer (1956) ไดเสนอ ระยะจุดหมุนพลาสติก ( pL ) ไวดังสมการ 

 0.25 0.075pL D L= +  (3.2) 

โดยที่ 

  D = ความลึกของหนาตัดคานหรือเสา 

  L = ความลึกของหนาตัดคานหรือเสา 
 

Park และคณะ (1982) ไดเสนอสมการเพื่อหาระยะของจุดหมุนพลาสติก ซึ่งไดมาจาก

การวัดระยะความเสียหายที่เกิดข้ึนจากการทดสอบภายใตแรงกระทําแบบวัฏจักร 
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 0.08 6p sL L d= +  (3.3) 

โดยที่ 

  L = ความลึกของหนาตัดคานหรือเสา 

  sd  = เสนผาศูนยกลางของเหล็กเสริมตามยาว 
 

Park และ Priestley (1992) ไดเสนอสมการเพื่อหาระยะของจุดหมุนพลาสติก ซึ่ง

พิจารณาผลของเสนผาศูนยกลางและกําลังครากของเหล็กเสริมตามยาว 

 0.08 0.022p b yL L d f= +  (3.4) 

โดยที่ 

  L = ความลึกของหนาตัดคานหรือเสา 

  bd  = เสนผาศูนยกลางของเหล็กเสริมตามยาว 

  yf  = กําลังครากของเหล็กเสริมตามยาว (Mpa) 
 

3.1.2 ระยะจุดพลาสติกที่ใชในการศึกษา 
ในงานวิจัยนี้จึงทําการศึกษาระยะของจุดหมุนพลาสติกหรือบริเวณที่มีพฤติกรรมแบบไม

เชิงเสน โดยทําการศึกษาเสาคอนกรีตเสริมเหล็กที่ไดมีการทดสอบโดย Sezen และ Moehle, 

(2004) ซึ่งมีขนาด 0.45 เมตร x 0.45 เมตร สูง 2.95 เมตร และมีเหล็กเสริมเปนเหล็กขอออยขนาด 

28 มิลลิเมตรจํานวน 8 เสน โดยที่เหล็กเสริมมีกําลังครากเทากับ 447 Mpa และกําลังอัดประลัย

ของคอนกรีตมีคาเทากับ 21.14 Mpa และรับกําลังตามแนวแกนเทากับ 667 kN ดังแสดงในรูปที่ 

3.1 โดยคาของระยะจุดหมุนพลาสติกตามที่นักวิจัยไดเสนอไวในอดีตสามารถคํานวณไดดังตาราง

ที่ 3.1  

ตารางที่ 3.1 ระยะของจุดหมุนพลาสติก 

นักวจิัย ระยะของจุดหมุนพลาสติก (m) 

Baker และ Amarakone (1956) 0.23 

Sawyer (1956) 0.34 

Park และ คณะ (1982) 0.40 

Park และ Priestley (1992) 0.51 
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รูปที่ 3.1 แสดงรายละเอียดของเสา (Sezen และ Moehle, 2004) 

ในการศึกษาระยะของจุดหมุนพลาสติกนั้นจะทําการศึกษาโดนทําการวิเคราะหเสา

คอนกรีตเสริมเหล็กภายใตแรงผลักดานขางดวยวิธีควบคุมระยะการเคล่ือนตัว (Displacement 

control) โดยใชแบบจําลองไฟเบอร 7 ชิ้น ชิ้นละ 0.1 เมตร ในการวิเคราะหเพื่อศึกษาระยะจุดหมุน

พลาสติกของเสาคอนกรีตเสริมเหล็กหรือชวงที่มีพฤติกรรมขององคอาคารเปนแบบไมเชิงเสนโดย

พิจารณาฐานรากเปนแบบยึดแนน ดังแสดงในรูปที่ 3.2 โดยในการวิเคราะหนั้นจะใชโปรแกรมทาง

ไฟไนตเอลิเมนตที่มีชื่อวา TDAP III  โดยใชแบบจําลองคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดและคอนกรีตที่มี

การโอบรัดของ Hoshikuma และ คณะ (1997) ซึ่งแสดงในรูปที่ 2.37 โดยคาพารามิเตอรท่ีใช

สามารถคํานวณไดจากสมการที่ 2.54 ถึง 2.60 โดยคาที่คํานวณไดแสดงดังตารางที่ 3.2 กับตาราง

ที่ 3.3 และใชแบบจําลองเหล็กเสริมของ Menegotto และ Pinto (1973) ดังแสดงในรูปที่ 2.39 โดย

คาพารามิเตอรที่ใชสามารถคํานวณไดจากสมการที่ 2.63 ถึง 2.66 โดยคาที่คํานวณไดแสดงดัง

ตารางที่ 3.4 จากการวิเคราะหพบวาระยะของพฤติกรรมแบบไมเชิงเสนขององคอาคารมีระยะ

ประมาณ 0.5-0.6 เมตร ดังรูปที่ 3.3 ซึ่งมีคาใกลเคียงกับสมการที่เสนอโดย Paulay และ Priestley, 

(1992) 
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รูปที่ 3.2 แบบจําลองไฟเบอร 

 

ตารางที่ 3.2 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด  

Unconfined concrete (Hoshikuma และ คณะ, 1997) 

cE  (kN/m2) ccf  (kN/m2) 
ccε  desE  (kN/m2) 

21.61E+6 -12.00E+3 -0.002 -4.350E+6 
 

ตารางที่ 3.3 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่มีการโอบรัด 

Confined concrete (Hoshikuma และ คณะ, 1997) 

cE  (kN/m2) ccf  (kN/m2) ccε  desE  (kN/m2) 

21.61E+6 -23.04E+3 -0.00356 -2.00E+6 

 

ตารางที่ 3.4 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหเหล็กเสริมตามยาว 

Reinforcement (Menegotto และ Pinto, 1973) 

sE  
(kN/m2) 

yf  
(kN/m2) 

Strain 

hardening 0R  1a  2a  

200.0E+6 447.0E+3 0.02 20.0 18.5 0.15 
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             (ก) ทีตํ่าแหนงสูงจากพืน้ 0.1 m                             (ข) ที่ตําแหนงสูงจากพืน้ 0.2 m 

 

0

50

100

150

200

250

300

350

400

0 0.005 0.01 0.015 0.02

Curvature (1/m)

M
om

en
t (

kN
-m

)

                       

0

50

100

150

200

250

300

350

400

0 0.005 0.01 0.015 0.02

Curvature (1/m)

M
om

en
t (

kN
-m

)
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             (จ) ที่ตําแหนงสูงจากพืน้ 0.5 m                             (ฉ) ที่ตําแหนงสูงจากพืน้ 0.6 m 
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(ฉ) ที่ตําแหนงสูงจากพืน้ 0.7 m 

รูปที่ 3.3 ความสัมพนัธระหวางความโคงและโมเมนตดัด 
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3.1.3 การวิเคราะหโครงขอแข็ง 
สําหรับการวิเคราะหโครงสรางที่ไมพิจารณาผลของกําแพงอิฐกอดวยการพิจารณา

แบบจําลองไฟเบอรออกเปนไฟเบอรยอยๆ จะทําใหใชเวลานานในการวิเคราะห ดังนั้นเพื่อความ

สะดวกผูดําเนินงานวิจัยจึงพิจารณาความหนาไฟเบอรเทากับระยะของจุดหมุนพลาสติกโดยไดมี

การตรวจสอบแบบจําลองกับผลการวิเคราะห 

วิเคราะหโครงขอแข็งทีไมมีกําแพงอิฐกอที่ไดมีการทดสอบโดย Anil และ Altin (2006) 

โดยทําการทดสอบภายใตแรงกระทําแบบวัฏจักรดวยวิธีการควบคุมระยะการเคล่ือนตัว 

(Displacement control) โดยที่เสาคอนกรีตเสริมเหล็กมีขนาด 0.15 เมตร x 0.10 เมตรและคาน

คอนกรีตเสริมเหล็กมีขนาด 0.30 เมตร x 0.15 เมตร โดยเหล็กเสริมตามยาวในเสามีขนาด 10 

มิลลิเมตร มีกําลังครากเทากับ 475 Mpa และเหล็กเสริมตามยาวในคานมีขนาด 8 มิลลิเมตร มี

กําลังครากเทากับ 592 Mpa โดยที่กําลังอัดประลัยของคอนกรีตทีคาเทากับ 21.80 Mpa ในการ

วิเคราะหนั้นจะใชแบบจําลองไฟเบอรในการจําลองพฤติกรรมไมเชิงเสนขององคอาคารโดยระยะ

ของจุดหมุนพลาสติกใชสมการที่คํานวณมาจากสมการของ Paulay และ Priestley, (1992) โดยท่ี

จุดตอจะมีการจําลองพฤติกรรมเปนแบบจุดตอแข็งเกร็งและฐานรากเปนแบบยึดแนน ดังแสดงรูปที่ 

3.4 โดยใชแบบจําลองคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดและคอนกรีตที่มีการโอบรัดของ Sakai และ 

Kawashima (2006) ซึ่งแสดงในรูปที่ 2.38 โดยคาพารามิเตอรที่ใชสามารถคํานวณไดจากสมการที่ 

2.54 ถึง 2.60 โดยคาที่คํานวณไดแสดงดังตารางที่ 3.5 กับตารางที่ 3.6 และใชแบบจําลองเหล็ก

เสริมของ Menegotto และ Pinto (1973) ดังแสดงในรูปที่ 2.39 โดยคาพารามิเตอรที่ใชสามารถ

คํานวณไดจากสมการที่ 2.63 ถึง 2.66 ซึ่งคาที่คํานวณไดแสดงดังตารางที่ 3.7 โดยผลที่ไดจากการ

วิเคราะหเทียบกับผลการทดสอบพบวาผลความสัมพันธระหวางแรงและระยะการเคล่ือนตัวมีความ

ใกลเคียงกัน แตในชวงแรกแรงที่ไดจากการวิเคราะหนั้นจะมีคามากกวาแรงที่ไดจากผลการทดสอบ

ประมาณ 20 % โดยผลของการเปรียบเทียบระหวางการวิเคราะหกับผลการทดสอบไดแสดงดังรูปที ่

3.5  
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 รูปที่ 3.4 โครงขอแข็งที่ใชในการตรวจสอบแบบจําลอง (Anil และ Altin, 2006) 

ตารางที่ 3.5 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 

Unconfined concrete (Sakai และ Kawashima, 2006) 

cE  (kN/m2) ccf  (kN/m2) 
ccε  desE  (kN/m2) 

21.94E+6 -12.00E+3 -0.002 -4.960E+6 
 

ตารางที่ 3.6 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่มีการโอบรัด 

Confined concrete (Sakai และ Kawashima, 2006) 
Element 

cE  (kN/m2) ccf  (kN/m2) ccε  desE  (kN/m2) 

Column 21.94E+6 -34.03E+3 -0.01175 -3.307E+5 

Beam 21.94E+6 -23.98E+3 -0.00374 -1.856E+6 

 

ตารางที่ 3.7 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหเหล็กเสริมตามยาว 

Reinforcement (Menegotto และ Pinto, 1973) 

Element 
sE  

(kN/m2) 
yf  

(kN/m2) 

Strain 

hardening 0R  1a  2a  

Column 200.0E+6 475.0E+3 0.02 20.0 18.5 0.15 

Beam 200.0E+6 592.0E+3 0.02 20.0 18.5 0.15 
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 รูปที่ 3.5 ผลการตรวจสอบแบบจําลอง 

 

รูปที่ 3.6 การวิบัติของโครงขอแข็งที่พิจารณา (Anil และ Altin, 2006) 

 

วิเคราะหโครงขอแข็งทีพิจารณาผลของกําแพงอิฐกอที่ไดมีการทดสอบ Meherbi และ 

Shing (1994) ตัวอยางทดสอบที่ 8 ดังรูปที่ 3.7 โดยทําการทดสอบภายใตแรงกระทําดานขางดวย

วิธีการควบคุมระยะการเคล่ือนตัว (Displacement control) โดยในการจําลองพฤติกรรมของโครง

ขอแข็งนั้นโดยใชแบบจําลองไฟเบอรในการจําลองพฤติกรรมแบบไมเชิงเสนและใชสปริงในแนว

ทแยงในการจําลองพฤติกรรมที่เกิดข้ึนของอิฐกอ โดยใชแบบจําลองคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดและ

คอนกรีตที่มีการโอบรัดของ Sakai และ Kawashima (2006) ซึ่งแสดงในรูปที่ 2.38 โดย

คาพารามิเตอรที่ใชสามารถคํานวณไดจากสมการที่ 2.54 ถึง 2.60 โดยคาที่คํานวณไดแสดงดัง

ตารางที่ 3.8 กับตารางที่ 3.9 และใชแบบจําลองเหล็กเสริมของ Menegotto และ Pinto (1973) ดัง

แสดงในรูปที่ 2.39 โดยคาพารามิเตอรที่ใชสามารถคํานวณไดจากสมการที่ 2.63 ถึง 2.66 โดยคาที่

คํานวณไดแสดงดังตารางที่ 3.10 สวนแบบจําลองของกําแพงอิฐกอใช แบบจําลองของ Mostafaei 
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และ Kabeyasawa (2004) ดังแสดงในรูปที่ 2.46 จากผลการทดสอบกําลังรับแรงอัดของผนังกอมี

คาเทากับ  170 kg/cm2 และคากําลังรับแรงอัดของมอรตามีคาเทากับ  160 kg/cm2 โดย

คาพารามิเตอรที่ใชสามารถคํานวณไดจากสมการที่ 2.78 ถึง 2.84 โดยคาที่คํานวณไดแสดงดัง

ตารางที่ 3.11 ผลที่ไดจากการวิเคราะหเทียบกับผลการทดสอบพบวาคาที่ไดมีความใกลเคียงกันดัง

แสดงดังรูปที่ 3.9  โดยการวิบัติของโครงสรางแสดงดังรูปที่ 3.10 

 
 รูปที่ 3.7 โครงขอแข็งที่พจิารณาผลของกาํแพงอิฐกอที่ใชในการวิเคราะห  

(Meherbi และ Shing, 1994) 

 

 
 รูปที่ 3.8 แบบจําลองของโครงขอแข็งที่มกีําแพงอิฐกอ 
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ตารางที่ 3.8 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 

Unconfined concrete (Sakai และ Kawashima, 2006) 

cE  (kN/m2) ccf  (kN/m2) 
ccε  desE  (kN/m2) 

21.61E+6 -12.00E+3 -0.002 -4.350E+6 
 

ตารางที่ 3.9คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่มีการโอบรัด 

Confined concrete (Sakai และ Kawashima, 2006) 

cE  (kN/m2) ccf  (kN/m2) ccε  desE  (kN/m2) 

21.61E+6 -23.04E+3 -0.00356 -2.00E+6 
 

ตารางที่ 3.10 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหเหล็กเสริมตามยาว 

Reinforcement (Menegotto และ Pinto, 1973) 

sE  
(kN/m2) 

yf  
(kN/m2) 

Strain 

hardening 0R  1a  2a  

200.0E+6 447.0E+3 0.02 20.0 18.5 0.15 
 

ตารางที่ 3.11 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหกาํแพงอิฐกอ 

Infiil wall (Mostafaei และ Kabeyasawa, 2004) 

0K  
(kN/m) 

mV  
(kN) 

mU  
(cm) 

yV  
(kN) 

yU  
(cm) 

pV  
(kN) 

pU  
(cm) 

2.64E+04 109.96 0.83 82.46 0.31 32.99 2.06 

 

 
 รูปที่ 3.9 ผลการตรวจสอบแบบจําลอง 
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รูปที่ 3.10 การวิบัติของโครงขอแข็งที่มีกาํแพงอิฐกอ 

ซึ่งจากผลของการวิเคราะหพบวา ในการใชความหนาของไฟเบอรเทากับระยะของจุด

หมุนพลาสติกผลที่ไดจากการวิเคราะหมีคาใกลเคียงกับผลการทดสอบ โดยมีคาความคลาดเคลือ่น

ไมมาก ดังนั้นผูทําการวิจัยจึงทําการใชความหนาของไฟเบอรเทากับระยะของจุดหมุนพลาสติกที่

คํานวณจากสมการของ Paulay และ Priestley, (1992) 

 

3.2 อาคารที่ใชในการสอบเทียบแบบจําลอง 

อาคารที่ใชในการสอบเทียบแบบจําลอง (Calibration) เปนอาคารสถานีตรวจอากาศ 

ของกรมอุตุนิยมวิทยา ตําบลคึกคัก อําเภอตะกั่วปา จังหวัดพังงา ซึ่งเปนอาคารที่ไดรับผลกระทบ

จากเหตุการณสึนามิเม่ือวันที่ 26 ธันวาคม 2547 ดังแสดงในรูปที่ 3.11 โดยจากการสํารวจความ

เสียหายของอาคารท่ีเกิดข้ึนพบวากําแพงอิฐกอดานต้ังฉากกับแรงกระทํามีความเสียหายเกิดข้ึน

ทั้งหมด และคานที่บังแดด (Fin) บริเวณดานบนของอาคารเกิดรอยราว ดังแสดงในรูปที่ 3.12 สวน

โครงสรางเสาและคานมีความเสียหายเกิดข้ึนเล็กนอย 

 อาคารสถานีตรวจอากาศ ของกรมอุตุนิยมวิทยา เปนอาคารคอนกรีตเสริมเหล็ก 1 ชั้น โดย

พื้นอาคารถูกยกใหอยูสูงจากระดับพื้นดินประมาณ 0.9 เมตร และจากรองรอยทําใหทราบระดับน้ํา

ทวมสูงประมาณ 4.4 เมตรจากพื้นดิน อาคารมีแปลนขนาด 7 เมตร x 10 เมตร รายละเอียดแบบ

แปลนของอาคารไดแสดงไวในรูปที่ 3.13 และรายละเอียดของกําแพงอิฐกอในแนวขนานกับทิศทาง

แรงกระทําแสดงไวในรูปที่ 3.14  
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รูปที่ 3.11 อาคารสถานีตรวจอากาศ ของกรมอุตุนิยมวทิยา (Ruangrassamee และ คณะ, 2008) 

 

 

รูปที่ 3.12 คานบังแดดที่เสียหาย (Ruangrassamee และ คณะ, 2008) 
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รูปที่ 3.13 แบบแปลนโครงสรางอาคารสถานีตรวจอากาศของกรมอุตุนิยมวิทยา 

(ปณิธาน ลักคุณะประสิทธิ ์และ คณะ, 2008) 
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รูปที่ 3.14 ตําแหนงของกาํแพงอิฐกอ 

3.3 ผลการทดสอบในสนาม 

จากการทดสอบในสนามของ Ruangrassamee และคณะ (2008) ไดทําการทดสอบ

อาคารสถาณีตรวจอากาศ ของกรมอุตุนิยมวิทยาดวยวิธีผลักดานขาง ซึ่งต้ังอยูที่ตําบลศึกคัก 

อําเภอตะกั่วปา จังหวัดพังงา โดยในการทดสอบไดใชแจ็คไฮดรอริกในการผลักอาคารในแนวราบ

ดวยวิธีควบคุมแรง (Force control) ที่ดานหนาของอาคารเปนจํานวน 6 จุดดังแสดงในรูปที่ 3.15 

และทําการตรวจวัดระยะการเคล่ือนตัวของอาคารในแนวราบบริเวณดานหลังของอาคารที่ตําแหนง

ตางๆ ดังแสดงในรูปที่ 3.16 โดยผลจากการทดสอบในสนามสามารถหาความสัมพันธระหวางระยะ

การเคลื่อนตัวของอาคารในแนวราบบริเวณดานบนของอาคารที่ตําแหนงC-T-A3, C-T-B3, C-T-

C3 กับแรงที่กระทําไดดังรูปที่ 3.17 และระยะการเคล่ือนตัวของอาคารเทียบกับสภาวะแรงกระทํา

ตางๆ ไดดังรูปที่ 3.18 
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     (ก) การติดต้ังแจ็คไฮดรอริก                              (ข) ตําแหนงของการผลักอาคาร 

รูปที่ 3.15 การติดต้ังแจ็คไฮดรอริกที่ตําแหนงหนาอาคาร 

 
รูปที่ 3.16 แสดงตําแหนงทีติ่ดเคร่ืองวัดระยะการเคล่ือนตัวบริเวณดานหลังของอาคาร 

(Ruangrassamee และคณะ, 2008) 
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รูปที่ 3.17 แรงและระยะการเคล่ือนตัวที่ดานบนของอาคาร (Ruangrassamee และคณะ, 2008) 
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รูปที่ 3.18 ระยะการเคล่ือนตัวของอาคารที่สภาวะแรงกระทําตางๆ  

(Ruangrassamee และคณะ, 2008) 

3.4 กําลังของวัสดุของอาคารที่ใชในการวิเคราะห 

การวิเคราะหอาคารสถานีตรวจอากาศ ของกรมอุตุนิยมวิทยา ไดใชกําลังวัสดุของ

คอนกรีตและผนังกอที่ไดจากผลการทดสอบ โดยกําลังของคอนกรีตอางอิงจาก Ruangrassamee 

และคณะ (2008) สวนกําลังของผนังกอไดมีการทดสอบในหองปฏิบัติการ จุฬาลงกรณ

มหาวิทยาลัยซ่ึงเปนอิฐที่มาจากอาคารจริงซึ่งในการทดสอบไดใชตัวอยางทดสอบที่มีขนาดกวาง 

0.3 เมตร สูง 0.3 เมตร และ หนา 0.1 เมตร ดังแสดงในรูปที่ 3.19  สวนกําลังของเหล็กเสริมรับแรง

ดึงอางอิงจาก ลักคุณะประสิทธิ์ และ คณะ (2008) และกําลังของมอรตาอางอิงจากมาตรฐาน 

ASTM C270-00 ซึ่งแสดงดังตอไปนี้  

ตารางที่ 3.12 คุณสมบัติของวัสดุของอาคาร 

คุณสมบัติวัสดุของอาคาร กําลังวัสดุ รายการอางอิง 

กําลังรับแรงอัดของคอนกรีต ( )'cf  12 Mpa Ruangrassamee และคณะ (2008) 

กําลังรับแรงดึงครากของเหล็กเสริม ( )yf  240 Mpa 
ปณิธาน ลักคุณะประสิทธิ์ และ คณะ 

(2008) 

กําลังรับแรงอัดของผนังกอ ( )'
mf  7.76 Mpa ทดสอบในหองปฏิบัติการ 

กําลังรับแรงอัดของมอรตา ( )'jf  5.2 Mpa ASTM C270-00 

 



  69 

        

Stress strain relationship
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รูปที่ 3.19 การทดสอบในหองปฏิบัติการ 

 

3.5 การจําลองพฤติกรรมของอาคารท่ีใชในการสอบเทียบแบบจําลอง 

 งานวิจัยนี้ไดทําการสอบเทียบแบบจําลอง (Calibration) โดยการวิเคราะหอาคารสถานี

ตรวจอากาศ ของกรมอุตุนิยมวิทยาภายใตแรงแรงกระทําดานขางดวยวิธีควบคุมแรงเปรียบเทียบ

กับผลที่ไดจากการทดสอบในสนาม โดยใชโปรแกรมไฟไนตเอลิเมนตชื่อโปรแกรม TDAP III ซึ่งเปน

โปรแกรมที่สามารถอธบิายพฤติกรรมของอาคารไดถึงระดับวัสดุของคอนกรีตและเหล็กเสริม โดยใช

แบบจําลองไฟเบอร (Fiber model) สําหรับการจําลองพฤติกรรมแบบไมเชิงเสน และใช

ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด (Unconfined 

concrete) คอนกรีตที่มีการโอบรัด (Confined concrete) และเหล็กเสริมตามยาว 

(Reinforcement) ในการคํานวณ โดยในการวิเคราะหแบบจําลองไดพิจารณาอาคารเปนโครงขอ

แข็งแบบ 2 มิติ และแบบ 3 มิติ ที่พิจารณาผลของกําแพงอิฐกอในแนวขนานกับทิศทางของแรง

กระทํา ดังแสดงในรูปที่ 3.20      

             
                 (ก) แบบจําลอง 2 มิติ                                           (ข) แบบจําลอง 3 มิติ 

รูปที่ 3.20 การจําลองพฤติกรรมของอาคาร 
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 ในการจําลองพฤติกรรมของเสาและคานจะแบงออกเปน 2 สวนคือสวนที่มีพฤติกรรมแบบ

เชิงเสนและสวนที่มีพฤติกรรมแบบไมเชิงเสน โดยพฤติกรรมแบบไมเชิงเสนจะเกิดข้ึนที่บริเวณ

ปลายของเสาและคานหรือบริเวณที่เกิดจุดหมุนพลาสติก (Plastic hinge) ดังแสดงในรูปที่ 3.21 

โดยความยาวของจุดหมุนพลาสติก ( pL ) สามารถหาไดจากสมการ (3.5) ซึ่งเสนอโดย Paulay และ 

Priestley, (1992)  

 0.08 0.022p b yL L d f= +   (3.5) 

โดยที ่  L     คือ ความยาวของเสาหรือคาน (mm) 

  bd  คือ เสนผาศูนยกลางของเหล็กเสริมตามยาว (mm) 

  yf  คือ กําลังรับแรงดึงครากของเหล็กเสริมตามยาว (Mpa) 
 

ในการจําลองพฤติกรรมของเสาและคานที่มีพฤตกรรมแบบไมเชิงเสนจะใชแบบจําลอง

ไฟเบอร (Fiber element) โดยการแบงหนาตัดคอนกรีตเสริมเหล็กออกเปนไฟเบอรยอยๆ และใช

ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่มีการโอบรัด (Confined 

concrete), คอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด (Unconfined concrete), และเหล็กเสริมตามยาว 

(Reinforcement) ในการคํานวณ โดยมีสมมติฐานในการใชแบบจําลองไฟเบอรคือ 

1) ระนาบหนาตัดของช้ินสวนของอาคารยังคงเปนเสนตรงเสมอเม่ือรับแรงดัด 

(Plane sections  remain plain after bending) 

2) การเปล่ียนรูปของชิ้นสวนอาคารถือวามีคานอย สําหรับวัสดุชนิดเดียวกัน และมี

คุณสมบัติเหมือนกันตลอดความยาวช้ินสวน 

3) การเปล่ียนรูปเนื่องจากแรงเฉือนมีคานอยมากไมนํามาพิจารณา 

4) ไมพิจารณาผลของแรงยึดเหน่ียวเนื่องจากการเลื่อนไถลระหวางคอนกรีตและ
เหล็กเสริม 

5) ไมพิจารณาผลเนื่องจากการโกงเดาะของเหล็กเสริมตามยาว 
  

 ในการจําลองพฤติกรรมของจุดตอ (Joint) จะจําลองเปนแบบขอจุดแข็งเกร็ง (Rigid joint) 

โดยความยาวของสวนที่เปนช้ินสวนแข็งเกร็งจะมีความความยาวเทากับคร่ึงหนึ่งของความลึกของ

คานหรือเสา ดังแสดงในรูปที่ 3.22 และในการจําลองพฤติกรรมของพื้นอาคารจะจําลองพฤติกรรม

เปนแบบพื้นแข็งเกร็ง (Rigid floor) ดวยเชนเดียวกัน โดยพิจารณาฐานรากเปนแบบยึดแนน  
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รูปที่ 3.21 การจําลองพฤติกรรมขององคอาคาร 

 
รูปที่ 3.22 รายละเอียดจุดตอ 

 

3.5.1 แบบจําลองคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 

 การจําลองพฤติกรรมของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดไดใชแบบจําลองของ Hoshikuma และ 

คณะ (1997) ดังรูปที่ 3.23 โดยไดคํานวณคาพารามิเตอรที่ใชมาจากสมการของ Kent และ Park 

(1971) ดังสมการที่ 2.41 ถึง 2.45 โดยคาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหแบบจําลองไดแสดงดัง

ตารางที่ 3.13 
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รูปที่ 3.23 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 

(Hoshikuma และ คณะ, 1997) 

 

ตารางที่ 3.13 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 

Unconfined concrete (Hoshikuma และ คณะ, 1997) 

cE  (kN/m2) ccf  (kN/m2) 
ccε  desE  (kN/m2) 

16.28E+6 -12.00E+3 -0.002 -8.829E+5 
 

 

3.5.2 แบบจําลองคอนกรีตที่มีการโอบรัด 

 การจําลองพฤติกรรมของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดไดใชแบบจําลองของ Hoshikuma และ 

คณะ (1997) ดังรูปที่ 3.24 แตเนื่องจากอัตราสวนระหวางปริมาตรคอนกรีตตอปริมาตรของเหล็ก

ปลอกมีคานอย ดังนั้นในการวิเคราะหจึงไดคํานวณคาพารามิเตอรที่ใชมาจากสมการของ Kent 

และ Park (1971) ดังสมการที่ 2.41 ถึง 2.45 โดยคาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหแบบจําลองได

แสดงดังตารางที่ 3.14  

cε

fc

'fc

ccε

'0.5 fc

Edes

cuε

'0.2 fc

 
รูปที่ 3.24 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่มีการโอบรัด 

(Hoshikuma และ คณะ, 1997) 
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ตารางที่ 3.14 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่มีการโอบรัด 

Confined concrete (Hoshikuma และ คณะ, 1997) 
Element 

cE   (kN/m2) ccf   (kN/m2) ccε  desE  (kN/m2) 

Column 16.28E+6 -12.00E+3 -0.002 -6.430+5 

Beam 16.28E+6 -12.00E+3 -0.002 -7.087+5 
 

 

3.5.3 แบบจําลองของเหล็กเสริม 

 การจําลองพฤติกรรมของเหล็กเสริมตามยาวใชแบบจําลองของ Menegotto และ Pinto 

(1973) ดังแสดงในรูปที่ 3.25 โดยพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหสามารถคํานวณไดจากสมการที่ 

2.63 ถึง 2.66 โดยไดแสดงดังตารางที่ 3.15 

sσ

sε

( , )sy syε σ ( , )1r rε σ

( , )r rε σ

( , )0 0ε σ

( , )sy syε σ− −
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2Es

xyxξ ε
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( )2 2R ξ

 
รูปที่ 3.25 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของเหล็กเสริมตามยาว  

(Menegotto และ Pinto, 1973) 

 

ตารางที่ 3.15 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหเหล็กเสริมตามยาว 

Reinforcement (Menegotto และ Pinto, 1973) 

Element 
sE  

(kN/m2) 
yf  

(kN/m2) 

Strain 

hardening 0R  1a  2a  

Column 200.0E+6 240.0E+3 0.02 20.0 18.5 0.15 

Beam 200.0E+6 240.0E+3 0.02 20.0 18.5 0.15 
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3.5.4 แบบจําลองกําแพงอิฐกอ 

 การจําลองพฤติกรรมของกําแพงอิฐกอไดใชแบบจําลองของ Mostafaei และ 

Kabeyasawa (2004) โดยใชสปริงในแนวทแยงเพื่อจําลองพฤติกรรมของกําแพงอิฐกอที่เกิดข้ึน ดัง

แสดงในรูปที่ 3.26 และใชความสัมพันธระหวางแรงเฉือนกับระยะการเคล่ือนตัวในการคํานวณดัง

แสดงในรูปที่ 3.27 ซึ่งกําลังของผนังกอมีคาเทากับ 7.74 Mpa และ กําลังของมอรตามีคาเทากับ 

5.2 Mpa โดยคาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหกําแพงอิฐกอสามารถคํานวณไดจากสมการที่ 

2.78 ถึง 2.84 โดยไดแสดงดังตารางที่ 3.16 
 

         
รูปที่ 3.26 การจําลองพฤติกรรมของกําแพงอิฐกอ 
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รูปที่ 3.27 ความสัมพันธระหวางแรงเฉือนและระยะการเคล่ือนตัวของกําแพงอิฐกอ 

(Mostafaei และ Kabeyasawa, 2004) 
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ตารางที่ 3.16 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหกาํแพงอิฐกอ 

Infiil wall (Mostafaei และ Kabeyasawa, 2004) 

Infill 
0K  

(kN/m) 
mV  

(kN) 
mU  

(cm) 
yV  

(kN) 
yU  

(cm) 
pV  

(kN) 
pU  

(cm) 

Frame B 2.605E+4 131.99 1.28 98.99 0.48 39.60 6.20 

Frame C 3.385E+4 121.53 0.72 91.15 0.27 36.46 0.92 

Infill bottom 3.134E+4 104.74 0.67 78.56 0.25 31.42 1.04 

หมายเหตุ Infill bottom คือกําแพงอิฐกอที่อยูเหนือคานคอดินไปจนถึงบริเวณพื้นอาคาร  

 

3.6 การสอบเทียบแบบจําลองโดยการวิเคราะหแบบ 2 มิติ 

การสอบเทียบแบบจําลองโดยการวิเคราะหแบบ 2 มิติ จะทําการวิเคราะหอาคารสถานี

ตรวจอากาศของกรมอุตุนิยมวิทยาทีละโครงขอแข็งโดยแบงออกเปนโครงขอแข็งในแนว A, โครงขอ

แข็งในแนว B และโครงขอแข็งในแนว C โดยทําการผลักอาคารในแนวราบที่ตําแหนงกึ่งกลางคา

บริเวณดานบนและดานลาง 2 จุด ดวยวิธีควบคุมแรง ดังรูปที่ 3.28  

 จากการวิเคราะหแบบ 2 มิติ พบวาเม่ือนําความสัมพันธระหวางแรงที่กระทํากับระยะ

การเคลื่อนตัวของอาคารมาเปรียบเทียบกับผลของการทดสอบในสนามพบวามีความคลาดเคล่ือน

เกิดข้ึนดังแสดงในรูปที่ 3.29 ถึง รูปที่ 3.31 สําหรับโครงขอแข็งในแนว A, ในแนว Bและในแนว C 

ตามลําดับ 
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รูปที่ 3.28 แบบจําลองโครงสรางแบบ 2 มติิ 
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รูปที่ 3.29 แรงและระยะการเคล่ือนตัวของFrame A 
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รูปที่ 3.30 แรงและระยะการเคล่ือนตัวของFrame B 
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รูปที่ 3.31 แรงและระยะการเคล่ือนตัวของFrame C 
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จากรูปที่ 3.29 เปนผลจากการวิเคราะหโครงขอแข็งในแนว A พบวามีระยะการเคล่ือน

ตัวของอาคารมากเม่ือเปรียบเทียบกับผลของการทดสอบในสนามเนื่องจากโครงสรางของโครงขอ

แข็งในแนว A เปนโครงสรางที่มีแตเสาและคานไมมีกําแพงอิฐกอในการรับแรงและไมมีการยึดร้ัง

ดวยโครงขอแข็งในแนวใกลเคียงจึงทําใหสติฟเนสของโครงขอแข็งมีคานอย 

จากรูปที่ 3.30 เปนการวิเคราะหโครงขอแข็งในแนว B ผลที่ไดจากการวิเคราะหพบวา

การเคลื่อนตัวที่ตําแหนง C-T-B3 มีคานอยกวาคาที่ไดจากการทดสอบในสนามเน่ืองจากโครงสราง

ของโครงขอแข็งในแนว B เปนโครงสรางที่มีกําแพงอิฐกอชวยในการรับแรงจึงทําใหสติฟเนสของ

โครงขอแข็งมีคาสูง 

จากรูปที่ 3.31 เปนการวิเคราะหโครงขอแข็งในแนว C ผลที่ไดจากการวิเคราะหพบวามี

คาของการเคลื่อนตัวที่ตําแหนง C-T-C3มากกวาการทดสอบในสนาม เนื่องจากกําแพงอิฐกอ

บริเวณช้ัน 1ของโครงขอแข็งนี้มีชองเปดทําใหพื้นที่ของกําแพงอิฐกอลดนอยลงและไมมีการยึดร้ัง

ของโครงขอแข็งในแนวใกลเคียงจึงทําใหระยะการเคลื่อนตัวดานขางของโครงขอแข็งเพิ่มมากข้ึน

เนื่องจากสติฟเนสของโครงขอแข็งลดลง 

 

3.7 การสอบเทียบแบบจําลองโดยการวิเคราะหแบบ 3 มิติ 

จากการวิเคราะหอาคารสถานีตรวจอากาศของกรมอุตุนิยมวิทยาแบบ 3 มิติ ดวยการ

ผลักอาคารในแนวราบโดยวิธีควบคุมแรง โดยใหแรงที่บริเวณดานหนาของอาคาร 6 จุดเหมือนกับ

การทดสอบในสนาม สามารถหาความสัมพันธระหวางแรงที่กระทํากับระยะการเคล่ือนตัวของโครง

ขอแข็งเปรียบเทยีบกับผลจากการทดสอบในสนามไดดังรูปที่ 3.32 ถึง รูปที่ 3.34 โดยคาความ

คลาดเคลื่อนของการวิเคราะหไดแสดงใน  ตารางที่ 3.17 ถึง   ตารางที่ 3.19 
 

  ตารางที่ 3.17 ความคลาดเคลื่อนของระยะการเคล่ือนตัวสูงสุด 

ระยะการเคล่ือนตัวสูงสุด (mm) 
โครงขอแข็ง 

การทดสอบในสนาม การวิเคราะห ความคลาดเคล่ือน 

Frame A 0.0142 0.0144 1.41 % 

Frame B 0.0098 0.0115 17.35 % 

Frame C 0.0066 0.0086 30.30 % 
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  ตารางที่ 3.18 ความคลาดเคลื่อนของสติฟเนส 

สติฟเนส (kN/m) 
โครงขอแข็ง 

การทดสอบในสนาม การวิเคราะห ความคลาดเคล่ือน 

Frame A 33.240 42.618 28.21 % 

Frame B 47.610 52.085 9.40 % 

Frame C 64.567 65.987 2.20 % 
 

  ตารางที่ 3.19 ความคลาดเคลื่อนของการดูดซับพลังงาน 

การดูดซับพลังงาน (kN-m) 
โครงขอแข็ง 

การทดสอบในสนาม การวิเคราะห ความคลาดเคล่ือน 

Frame A 1.1282 0.8627 23.53 % 

Frame B 0.7587 0.6635 12.55 % 

Frame C 0.4943 0.4651 5.91 % 

 

จากการวิเคราะหพบวากําแพงอิฐกอในแนว B รับแรงกระทําประมาณ 70 % ของแรงที่

กระทําและจากรูปที่ 3.35 จุด X แสดงถึงจุดที่มีการเปลี่ยนแปลงของความสัมพันธระหวางแรงกับ

ระยะการเคลื่อนตัวของกําแพงอิฐกอในแนว B เนื่องมาจากแบบจําลองที่ใชในการจําลองพฤติกรรม

โดยเปนจุดที่ทําใหสติฟเนสของกําแพงอิฐกอมีคาลดลง ทําใหระยะการเคล่ือนตัวของโครงสราง

เพิ่มข้ึนอยางมากทําใหเกิดความคลาดเคล่ือนเมื่อนําผลที่ไดไปเปรียบเทียบกับผลการทดสอบใน

สนามและจากรูปที่ 3.36 แสดงตําแหนงของการเกิดการครากของเหล็กเสริมตามยาวของเสาใน

แนว A สวนกําลังคอนกรีตมีคาตํากวากําลังรับแรงสูงสุดดังแสดงในรูปที่ 3.37 และ รูปที่ 3.38 

จากรูปที่ 3.39 พบวาระยะการเคล่ือนตัวของโครงขอแข็งในแนว Aและแนว B มีคามาก

จึงทําใหโครงสรางเกิดการหมุนในทิศทางตามเข็มนาฬิกา โดยคาการเคล่ือนที่ในชวงแรกที่ไดจาก

การวิเคราะหมีคานอยกวาที่ไดจากผลการทดสอบแตหลังจากจุดเปล่ียนสติฟเนสของแบบจําลอง

กําแพงอิฐกอทําใหการเคลื่อนที่เพิ่มข้ึนจนทําใหที่ระดับแรงสูงสุดมีระยะการเคล่ือนตัวของอาคารที่

ไดจากการวิเคราะหมีคามากกวาที่ไดจากการทดสอบในสนาม 
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รูปที่ 3.32 แรงและระยะการเคล่ือนตัวของFrame A โดยการวิเคราะหแบบ 3 มิติ 
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รูปที่ 3.33 แรงและระยะการเคล่ือนตัวของFrame B โดยการวิเคราะหแบบ 3 มิติ 
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รูปที่ 3.34 แรงและระยะการเคล่ือนตัวของFrame C โดยการวิเคราะหแบบ 3 มิติ 
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รูปที่ 3.35 แรงและระยะการเคล่ือนตัวของกําแพงอิฐกอ  
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รูปที่ 3.39 เปรียบเทยีบการเคลื่อนตัวดานบนของอาคารท่ีสภาวะแรงกระทําตางๆ 

 

X 

Y 



 

บทที่ 4 

การวิเคราะหโครงสราง 

 ในบทนี้จะแสดงการวิเคราะหพฤติกรรมของอาคารภายใตแรงกระทําจากสึนามิ ซึ่งจะ

ประกอบไปดวยวิธีการจําลองพฤติกรรมของอาคารและแบบจําลองที่ใชในการวิเคราะหอาคารซึ่ง

เปนอาคารคอนกรีตเสริมเหล็กที่ไดรับความเสียหายอยางมากถึงข้ันเกิดการวิบัติจากสึนามิเมื่อวันที่ 

26 ธันวาคม 2547 และผลของการวิเคราะหที่เกิดข้ึนกับอาคารคอนเกรีตเสริมเหล็กภายใตแรง

กระทําจากสึนามิ 

4.1 อาคารท่ีทําการวเิคราะห 

 ในการศึกษาพฤติกรรมของอาคารคอนกรีตเสริมเหล็กภายใตแรงกระทําจากสินามินั้น จะ

พิจารณาจากอาคารที่ไดรับความเสียหายจากเหตุการณสึนามิในคร้ังนั้น ซึ่งอาคารทีใชสําหรับการ

วิเคราะหพฤติกรรมคือ ศูนยพัฒนาเด็กเล็กกมลาซึ่งต้ังอยูที่หมูที่ 3 ตําบลกมลา อําเภอกะทู จังหวัด

ภูเก็ต ดังแสดงในรูปที่ 4.1 และรูปที่ 4.2 ซึ่งเปนอาคารที่ไดรับความเสียหายระดับข้ันวิบัติหลังจาก

เหตุการณสึนามิในคร้ังนั้นโดยความเสียหายไดแสดงไวในรูปที่ 4.3 จากรูปพบวาความเสียหายของ

อาคารเกิดข้ึนกับบริเวณดานขางของอาคารทั้งสองขาง โดยศูนยพัฒนาเด็กเล็กกมลาเปนอาคาร

คอนกรีตเสริมเหล็กหนึ่งชั้น มีความสูงจากพื้นดินถึงคานหลังคาเทากบั 3.9 ม. แปลนอาคารมคีวาม

ยาว 27 เมตร และความกวาง 24 เมตร ซึ่งอาคารมีลักษณะเปนรูปตัว U ดังแสดงในรูปที่ 4.4  

 จากรูปที่ 4.1 จะเห็นวาตําแหนงของอาคารศูนยพัฒนาเด็กเล็กกมลา โดยอยูหางจาก

ชายหาดประมาณ 200 เมตรและจากรูปที่ 4.3 จะเห็นวาอาคารมีความเสียหายเกิดข้ึนที่ดานขาง

ของอาคารทั้งสองขางเมื่อรับแรงปะทะจากคล่ืนสึนามิเนื่องจากตําแหนงที่ต้ังของอาคารมทีศทางต้ัง

ฉากกับแรงกระทําดังนั้นบริเวณดานขางของอาคารทั้งสองขาวจึงเปนบริเวณที่ไดรับแรงปะทะจาก

คล่ืน สําหรับการวิเคราะหอาคารนั้นจะพิจารณาโครงสรางของอาคารเปนโครงขอแข็ง A-A และ

โครงขอแข็ง B-B ดังแสดงในรูปที่ 4.4 ที่พิจารณาทิศทางในการรับแรงที่แตกตางกัน โดยโครงขอ

แข็งจะพิจาณาแรงกระทําในทิศทางต้ังฉากกับโครงขอแข็งเนื่องจากเปนบริเวณดานหนาของอาคาร

ดานปะทะกับคล่ืนสึนามิสวนโครงขอแข็งในแนว B-B จะพิจารณาแรงในกระในทิศทางขนานกับ

โครงขอแขงเนื่องจากอาคารศูนยพัฒนาเด็กเล็กกมลามีลักษณะเปนรูปตัว U ทําใหคล่ืนสามารถ

เคล่ือนที่เขามาในชองวางแลวปะทะกับโครงขอแข็งในแนวขนานกับโครงขอแข็งได ดังนั้นจึง

พิจารณาแรงปะทะในแนวขนานกับโครงขอแข็ง โดยที่โครงขอแข็ง A-A และโครงขอแข็ง B-B เปน
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โครงขอแข็งที่มีความเสียหายเกิดข้ึน และจากขอมูลสํารวจพบวากําแพงอิฐกอในทิศทางต้ังฉากกับ

แรงกระทําจะมีความเสียหายเกิดข้ึนเม่ือไดรับแรงกระทําที่เกิดข้ึนเนื่องจากสึนามิ 

จากตารางที่ 4.1 เปนคากําลังของวัสดุโดยที่คากําลังอัดประลัยของคอนกรีต กําลังคราก

ของเหล็กเสริม อางอิงจากแบบอาคาร สวนกําลังของมอรตาอางอิงจาก ASTM C270-00 และ

กําลังรับแรงอัดของผนังกอเนื่องจากไมทราบคากําลังรับแรงอัดของกําลังผนังกอที่แนนอนดังนั้นใน

งานวิจัยนี้จึงไดใชคาของกําลังผนังกอที่ไดจากผลของการทดสอบในหองปฏิบัติการในหัวขอ 3.4 

ตารางที่ 4.1 คุณสมบัติของวัสดุของอาคาร 

คุณสมบัติของวัสดุของอาคาร กําลังวัสดุ รายการอางอิง 

กําลังอัดประลัยของคอนกรีต ( )'cf  250   ksc แบบอาคาร 

กําลังครากของเหล็กเสริม (เหล็กกลม) 2400 ksc แบบอาคาร 

กําลังครากของเหล็กเสริม (เหล็กขอออย) 3000 ksc แบบอาคาร 

กําลังรับแรงอัดมอรตา ( )'jf  5.2    Mpa ASTM C270-00 

กําลังรับแรงอัดของกําแพงอิฐกอ ( )'
mf  7.76 Mpa ตามหวัขอ 3.4 

อัตราสวนแรงในแนวแกน ( )'/ c gP f A   0.022 - 

 

 

 
รูปที่ 4.1 ตําแหนงของศูนยพัฒนาเด็กเล็กกมลา  

(กระทรวงทรัพยากรธรรมชาติและส่ิงแวดลอม, 2005) 

ตําแหนงที่ต้ังของอาคาร 
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รูปที่ 4.2 ศูนยพัฒนาเด็กเล็กกมลากอนเหตุการณสึนามิ 

 

 
รูปที่ 4.3 ศูนยพัฒนาเด็กเล็กกมลาหลังจากเหตุการณสึนามิ 



  86 

 

 
รูปที่ 4.4 แปลนของอาคารศูนยพัฒนาเด็กเล็กกมลา 
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4.2 การคํานวณแรงที่กระทํากับโครงขอแข็ง 

 ในการคํานวณแรงที่กระทําตอโครงขอแข็งนั้นจะพิจารณาแรงที่กระทําเฉพาะดานบนของ

โครงขอแข็งเนื่องจากบริเวณดานบนของโครงขอแข็งเปนจุดที่จะทําการวิเคราะหดวยการผลักโครง

ขอแข็งในแนวราบ ซึ่งในการคํานวณแรงที่กระทํากับโครงขอแข็งไดจากเสนประแตจากขอมูลการ

สํารวจพบวากําแพงอิฐกอในแนวต้ังฉากกับแรงกระทําสวนใหญเกิดความเสียหาย ดังนั้นในการ

คํานวณแรงกระทําจากสึนามิจึงสามารถคํานวณไดจากแรงอุทกพลวัตที่กระทํากับเสาและคานดัง

เสนทึบที่แสดงในรูปที่ 4.6 โดยความสูงของสึนามิสามารถประเมินไดจากภาพถายจากบริเวณที่

ใกลเคียงมีคาประมาณ 4.5 เมตร ดังแสดงในรูปที่ 4.5 

         
รูปที่ 4.5 ความสูงน้าํทวมจากเหตุการณสินามิ (ไมทราบแหลงขอมูล) 

                              
                         (ก) โครงขอแข็ง A-A                                               (ข) โครงขอแข็ง B-B 

รูปที่ 4.6 แสดงพืน้ที่ในการคํานวณแรงสึนาม ิ

 

4.2.1 การคํานวณแรงที่กระทําตาม FEMA 55 (2000)  

 การคํานวณแรงที่กระทําตาม FEMA 55 สามารถคํานวณแรงตามความเร็วที่คาตางๆ ได

ดังนี้ 
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4.2.1.1 ความเร็วขอบเขตลาง (Lower bound) 

ความเร็วที่ใชในการคํานวณแรงกระทําตามสมการท่ี 2.23 มีคาเทากับ /u h t=  โดยท่ี 

t  มีคากับ 1 วินาที ดังนั้นสามารถคํานวณแรงที่กระทําจากสมการที่ 2.22 ไดดังนี้ 

[ ]

2

2

1
2
1     (2) (1026) (3.9) (1.95 0.15) (2 1.68 0.35)
2

      = 23 kN

dyn dF C V Aρ=

= × × × × × + × ×  

4.2.1.2 ความเร็วขอบเขตบน (Upper bound) 

ความเร็วที่ใชในการคํานวณแรงกระทําตามสมการที่ 2.24 มีคาเทากับu gh=  ดังนั้น

สามารถคํานวณแรงที่กระทําจากสมการที่ 2.22 ไดดังนี้ 

[ ]

2

2

1
2
1     (2) (1026) ( 9.81 4.5) (1.95 0.15) (2 1.68 0.35)
2

      = 66 kN

dyn dF C V Aρ=

= × × × × × × + × ×  

4.2.1.3  ความเร็วของคลื่นสนึามิ 

ความกําหนดใหคาความเร็วที่ใชในการคํานวณแรงกระทําตามสมการที่ 2.25 มีคา

เทากับ 2u gh=  ดังนั้นสามารถคํานวณแรงที่กระทําจากสมการที่ 2.22 ไดดังนี้ 

[ ]

2

2

1
2
1     (2) (1026) (2 9.81 4.5) (1.95 0.15) (2 1.68 0.35)
2

      = 266 kN

dyn dF C V Aρ=

= × × × × × × + × ×  

4.2.2 การคํานวณแรงที่กระทําตาม มยผ. 1312-51 (2551) 

การคํานวณแรงท่ีกระทําตาม มยผ. 1312-51 (2551) โดยกําหนดใหความเร็วมีคา 

1.4u gh=  สามารถคํานวณแรงจากสมการที่ 2.28 ไดดังนี้ 

[ ]

2

2

1
2
1     (2) (1026) (1.4 9.81 4.5) (1.95 0.15) (2 1.68 0.35)
2

      = 93 kN

dyn dF C v Aρ=

= × × × × × × + × ×  
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จากการคํานวณแรงที่กระทํากับโครงสรางของอาคารเนื่องมาจากสึนามิโดยพิจารณาวา

กําแพงอิฐกอที่ต้ังฉากกับแนวแรงมีความเสียหายจึงไมชวยในการรับแรงพบวาแรงที่คํานวณไดจาก

สมการตางๆ อยูในชวงประมาณ 23 kN ถึง 266 kN 
 

4.3 การวิเคราะหโครงขอแข็ง A-A 

โครงขอแข็งในแนว A-A เปนโครงขอแข็งที่ประกอบไปดวยชวงคาน 2 ชวง แตละชวงคาน

มีความยาว 3.5 ม. และมีความสูงจากพื้นดินถึงระดับคานหลังคาเทากับ 3.9 ม.  ดังแสดงในรูปที่ 

4.4 โดยเสามีขนาด 0.15ม. x 0.15 ม. คานคอดินมีขนาด 0.15 ม. x 0.40 ม. และคานหลังคามี

ขนาด 0.15 ม. x 0.35 ม. โดยรายละเอียดของคานและเสาไดแสดงไวในรูปที่ 4.6 โดยในการ

วิเคราะหโครงขอแข็งในแนว A-A จะเปนการวิเคราะหที่พิจารณาแรงกระทําจากสึนามิในทิศทาง

ขนานกับกําแพงอิฐกอ 

 
รูปที่ 4.7 โครงขอแข็ง A-A 

 
รูปที่ 4.8 แสดงรายละเอียดของเหล็กเสริมในคานและเสา 
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4.3.1 การจําลองพฤติกรรมของโครงขอแข็ง A-A 

 การวิเคราะหแบบจําลองของโครงขอแข็ง A-A จะทําการพิจารณาเปนโครงขอแข็งที่ไมคิด

ผลเนื่องจากกําแพงอิฐกอกับที่พิจารณาผลของกําแพงอิฐกอในแนวขนานกับแนวแรงกระทํา โดย

จะทําการจําลองพฤติกรรมแบบไมเชิงเสนขององคอาคารโดยใชแบบจําลองไฟเบอรและใช

ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด (Unconfined 

concrete) คอนกรีตที่มีการโอบรัด (Confined concrete) และเหล็กเสริมตามยาว 

(Reinforcement) ในการคํานวณ โดยในการจําลองพฤติกรรมของจุดตอ (Joint) จะจําลองเปน

แบบจุดตอแข็งเกร็ง (Rigid joint) โดยใหแรงกระทําที่บริเวณที่ดานบนของอาคารในทิศทางขนาน

กับกําแพงอิฐกอ ดังแสดงในรูปที่ 4.9 และ รูปที่ 4.10 โดยความยาวของจุดหมนุพลาสติก ( pL ) 

สามารถหาไดจากสมการ (3.1) สําหรับเสามีความยาวของระยะจุดหมุนพลาสติกเทากับ 0.33 ม. 

สําหรับและคานมีความยาวของระยะจุดหมุนพลาสติกเทากับ 0.34 ม. 

 
รูปที่ 4.9 แบบจําลองโครงขอแข็ง A-A ที่ไมพิจารณาผลของกําแพง 

 
รูปที่ 4.10 แบบจําลองโครงขอแข็ง A- A ทีพิจารณาผลของกําแพงอิฐกอในแนวขนานกับแนวแรง 
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4.3.1.1 แบบจําลองคอนกรีตที่ไมมีการโอบรดั 

 การจําลองพฤติกรรมของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดไดใชแบบจําลองของ Hoshikuma และ 

คณะ (1997) ดังรูปที่ 4.11 โดยคาพารามิเตอรที่ใชมาจากสมการของ Kent และ Park (1971) ดัง

สมการที่ 2.41 ถึง 2.45 โดยคาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหแบบจําลองไดแสดงดังตารางที่ 4.2  

A

C

B

cε

fc

'fc

ccε

'0.5 fc

Edes

cuε
 

รูปที่ 4.11 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 

(Hoshikuma และ คณะ, 1997) 

 

ตารางที่ 4.2 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 

Unconfined concrete 

cE (kN/m2) ccf (kN/m2) ccε  desE (kN/m2) 

23.28E+6 -24.53E+3 -0.002 -6.247E+6 
 

4.3.1.2 แบบจําลองคอนกรีตที่มกีารโอบรัด 

ในการจําลองพฤติกรรมของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดไดใชแบบจําลองของ Hoshikuma 

และ คณะ (1997) ดังรูปที่ 4.12 โดยคาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหแบบจําลองคํานวณไดจาก

จากสมการที่ 2.54 ถึง 2.60 ดังแสดงในตารางที่ 4.3 
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cε

fc

'fc

ccε

'0.5 fc

Edes

cuε

'0.2 fc

 
รูปที่ 4.12 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่มีการโอบรัด 

(Hoshikuma และ คณะ, 1997) 

 

ตารางที่ 4.3 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่มีการโอบรัด 

Unconfined concrete 
Element 

cE (kN/m2) ccf (kN/m2) ccε  desE (kN/m2) 

C1 23.28E+6 -26.02E+3 -0.00306 -3.415E+6 

GB1 23.28E+6 -25.47E+3 -0.00267 -5.401E+6 

RB1 23.28E+6 -25.51E+3 -0.00270 -5.213E+6 
 

 

4.3.1.3 แบบจําลองของเหลก็เสริม 

 การจําลองพฤติกรรมของเหล็กเสริมตามยาวใชแบบจําลองของ Menegotto และ Pinto 

(1973) ดังแสดงในรูปที่ 4.13 โดยพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหแบบจําลองคํานวณไดจาก

สมการที่ 2.63 ถึง 2.66 ดังแสดงในตารางที่ 4.4 
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รูปที่ 4.13 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของเหล็กเสริมตามยาว  

(Menegotto และ Pinto, 1973) 

 

ตารางที่ 4.4 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหเหล็กเสริมตามยาว 

Reinforcement 

Element 
sE  

(kN/m2) 
yf  

(kN/m2) 

Strain 

hardening 0R  1a  2a  

C1 200.0E+6 294.3E+3 0.02 20.0 18.5 0.15 

GB1 200.0E+6 294.3E+3 0.02 20.0 18.5 0.15 

RB1 200.0E+6 294.3E+3 0.02 20.0 18.5 0.15 
 

 

4.3.1.4 แบบจําลองของกําแพงอิฐกอ 

การจําลองพฤติกรรมของกําแพงอิฐกอไดใชแบบจําลองของ Mostafaei และ Kabeyasawa 

(2004) โดยความสัมพันธระหวางแรงเฉือนกับระยะการเคล่ือนตัวในการคํานวณดังแสดงในรูปที่ 

4.14 โดยกําลังรับแรงอัดของกําแพงอิฐกอ ( )'
mf เทากับ 7.76 Mpa ซึ่งไดจากผลการทดสอบใน

หองปฏิบัติการ กําลังรับแรงอัดของมอรตา ( )'jf เทากับ 5.2 Mpa ซึ่งอางอิงมาจาก ASTM C270-00 

โดยคาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหกําแพงอิฐกอคํานวณไดจากสมการที่ 2.78 ถึง 2.84 ดัง

แสดงในตารางท่ี 4.5 
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รูปที่ 4.14 ความสัมพันธระหวางแรงเฉือนและระยะการเคล่ือนตัวของกําแพงอิฐกอ 

(Mostafaei และ Kabeyasawa, 2004) 

 

ตารางที่ 4.5 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหกาํแพงอิฐกอ 

Infiil wall (Mostafaei และ Kabeyasawa, 2004) 

Infill 
0K  

(kN/m) 
mV  

(kN) 
mU  

(cm) 
yV  

(kN) 
yU  

(cm) 
pV  

(kN) 
pU  

(cm) 

Frame A-A 3.149E+04 178.79 1.14 134.09 0.43 53.64 7.05 
 

 

4.3.2 ผลการวิเคราะหโครงขอแข็ง A-A 

4.3.2.1 ผลของโครงขอแข็ง A-A ที่ไมพิจารณาผลของกําแพงอิฐกอ 

 จากผลการวิเคราะหโครงขอแข็ง A-A ที่ไมพิจารณาผลเนื่องจากกําแพงอิฐกอพบวา โครง

ขอแข็ง A-A สามารถรับแรงกระทําไดประมาณ 16 kN โดยความสัมพันธระหวางแรงกับระยะการ

เคล่ือนตัวของโครงขอแข็งไดแสดงไวดังรูปที่ 4.15 โดยจุด C คือจุดที่แรงมีคาสูงสุดที่ไดจากการ

วิเคราะหโครงขอแข็ง A-A ที่ไมพิจารณาผลของกําแพงอิฐกอ จุด D แสดงจุดสุดทายของการ

วิเคราะห โดยความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่มีการโอบรัดที่ไดจาก

การวิเคราะห พบวามีกําลังตํ่ากวากําลังรับแรงสูงสุดดังแสดงในรูปที่ 4.17 สวนความสัมพันธ

ระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดไดแสดงไวดังรูปที่ 4.16  

 จากรูปที่ 4.20 เปนรูปที่แสดงความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของเหล็ก

เสริมดานรับแรงดึง พบวา จุด A เปนจุดที่เหล็กเสริมดานรับแรงดึงมีการคราก ทําใหตําแหนงของ

แกนสะเทินมีการเปลี่ยนแปลงโดยมีการเล่ือนข้ึนไปบนหนาตัดรับแรงอัด สงผลใหกําลังรับแรงอัด
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ของคอนกรีตที่มีการโอบรัดและเหล็กเสริมดานรับแรงอัดมีคารับแรงอัดไดนอยลง ดังแสดงในรูปที่ 

4.15 

 
รูปที่ 4.15 แสดงการเปล่ียนตําแหนงของแกนสะเทนิหลังจากเหล็กเสริมเกิดการคราก 

-100

0

100

200

300

400

0 0.05 0.1 0.15

Tension-steel
Compression-steel
Confined concrete
Unconfined concrete

S
tre

ss
 (M

pa
)

Displacement (m)  
รูปที่ 4.16 ความสัมพันธระหวางความเคนและระยะการเคล่ือนตัว 

 

 จากรูปที่ 4.16 จะเห็นวาหลังจากเหล็กเสริมดานรับแรงดึงเมื่อเกิดการครากแลวเหล็กเสริม

ดานรับแรงอัดจะรับแรงอัดลดนอยลงเร่ือยๆ จนกระทั่งเหล็กเสริมรับแรงอัดกลายเปนเหล็กเสริมรับ

แรงดึง ซึ่งตรงจุดนี้กําลังของคอนกรีตที่มีการโอบรัดจะมีคาลดลง จนกระทั่งกําลังของคอนกรีตที่มี

การโอบรัดเร่ิมลดลงจะทําใหแกนสะเทินเกิดการเปล่ียนแปลงอีกคร้ังโดยการเล่ือนลง สงผลใหเหล็ก

เสริมจะมีพฤติกรรมรับแรงอัดอีกคร้ังหนึ่ง โดยการเปล่ียนแปลงตําแหนงของแกนสะเทินคร้ังนี้ทําให

คอนกรีตที่มีการโอบรัดมีความสามารถในการรับแรงอัดไดมากข้ึน  

 จากรูปที่ 4.19 จุด A เปนจุดที่คอนกรีตที่มีการโอบรัดรับแรงอัดเร่ิมรับแรงไดนอยลง

เนื่องจากการเลื่อนของตําแหนงของแกนสะเทินหลังจากเหล็กเสริมรับแรงดึงเกิดการครากจึงทําให

คาของความเคนลดลง และจากจุด B เปนจุดที่ความเคนของคอนกรีตที่ที่มีการโอบรัดความเคนจะ

sε  
 

 

 

c  
 

 

 sε  

'c  
 

 

 

Cover concrete
Core concrete
Compreesion steel

Tension steel

cε  
 

 

 

cε  
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มีคาเพิ่มข้ึนเนื่องจากการเปลี่ยนตําแหนงของแกนสะเทิน ซึ่งเปนผลมาจากการมีความเคนลดลง

ของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 
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รูปที่ 4.17 แรงและระยะการเคล่ือนตัวของโครงขอแข็ง A-A ที่ไมมีกาํแพงอิฐกอ 
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รูปที่ 4.18 ความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดทีเ่กิดข้ึนในเสา (คอนกรีตหุม)  
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รูปที่ 4.19 ความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่มีการโอบรัดที่เกดิข้ึนในเสา (แกนคอนกรีต) 
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รูปที่ 4.20 ความเคนและความเครียดของเหล็กเสริมตามยาวดานรับแรงดึงที่เกิดข้ึนในเสา 
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รูปที่ 4.21 ความเคนและความเครียดของเหล็กเสริมตามยาวดานรับแรงอัดที่เกิดข้ึนในเสา 
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4.3.2.2 ผลการวิเคราะหโครงขอแข็ง A-A ที่พิจารณาผลของกําแพงอิฐกอ 

 จากการวิเคราะหโครงขอแข็ง A-A ที่พิจารณาผลของกําแพงอิฐกอ จากรูปที่ 4.19 พบวา

จุด A เปนจุดที่มีการเปลี่ยนความชันของความสัมพันธระหวางแรงกับระยะการเคล่ือนตัว

เนื่องมาจากแบบจําลองของกําแพงอิฐกอ มีผลทําใหสติฟเนสของกําแพงอิฐกอมีคาลดลง ซึ่งจาก

จุด B พบวาโครงขอแข็ง A-A ที่มีการพิจารณาผลของกําแพงอิฐกอสามารถรับแรงดานขางได

ประมาณ 360 kN   

 จากรูปที่ 4.26 เปนรูปที่แสดงความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของเหล็ก

เสริมดานรับแรงดึง พบวา จุด C เปนจุดที่เหล็กเสริมดานรับแรงดึงมีการครากเกิดข้ึน ทําให

ตําแหนงของแกนสะเทินมีการเปลี่ยนแปลง สงผลใหความเคนของคอนกรีตที่มีการโอบรัดและ

เหล็กเสริมดานรับแรงอัดมีคานอยลง โดยเหล็กเสริมดานรับแรงอัดจะรับแรงอัดลดนอยลงจน

กลายเปนเหล็กเสริมรับแรงดึง เหล็กเสริมจะมีพฤติกรรมรับแรงดึงจนกระท่ังคอนกรีตที่ไมมีการโอบ

รัดมีความเคนลดลง เหล็กเสริมก็จะมีพฤติกรรมกลับมารับแรงอัดอีกคร้ัง ซึ่งจะทําใหคอนกรีตที่มี

การโอบรัดมีกําลังความเคนมากข้ึนดวย โดยจุด D แสดงถึงตําแหนงความเคนสูงสุดของคอนกรีตที่

ไมมีการโอบรัด และ ที่จุด E คือจุดส้ินสุดของการวิเคราะห 

 

0

50

100

150

200

250

300

350

400

0 0.02 0.04 0.06 0.08 0.1

Frame A-A

Lo
ad

 (k
N

)

Displacement (m)

A

B

C

D

E

 
รูปที่ 4.22 แรงและระยะการเคล่ือนตัวของโครงขอแข็ง A-A ที่พิจารณาผลของกําแพงอิฐกอ 
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รูปที่ 4.23 แรงและระยะการเคล่ือนตัวของกําแพงอิฐกอ 
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รูปที่ 4.24 ความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดทีเ่กิดข้ึนในเสา (คอนกรีตหุม)  
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รูปที่ 4.25 ความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่มีการโอบรัดที่เกดิข้ึนในเสา (แกนคอนกรีต) 
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รูปที่ 4.26 ความเคนและความเครียดของเหล็กเสริมตามยาวดานรับแรงดึงที่เกิดข้ึนในเสา 
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รูปที่ 4.27 ความเคนและความเครียดของเหล็กเสริมตามยาวดานรับแรงอัดที่เกิดข้ึนในเสา 

 

4.4 การวิเคราะหโครงขอแข็ง B-B 

โครงขอแข็งในแนว B-B เปนโครงขอแข็งที่ประกอบไปดวยชวงคาน 2 ชวง แตละชวงคาน

มีความยาว 3.5 ม. และมีความสูงจากพื้นดินถึงระดับคานหลังคาเทากับ 3.9 ม. ดังแสดงในรูปที่ 

4.28 โดยที่เสามีขนาด 0.15ม. x 0.15 ม. คานคอดินมีขนาด 0.15 ม. x 0.40 ม. และคานหลังคามี

ขนาด 0.15 ม. x 0.35 ม. โดยรายละเอียดของคานและเสาไดแสดงไวในรูปท่ี 4.29 เหมือนกับโครง

ขอแข็งในแนว A-A แตในการวิเคราะหโครงขอแข็งในแนว B-B จะเปนการวิเคราะหที่พิจารณาแรง

กระทําจากสึนามิในทิศทางต้ังฉากกับกําแพงอิฐกอ 
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รูปที่ 4.28 โครงขอแข็งในแนว B-B 

 
รูปที่ 4.29 แสดงรายละเอียดของเหล็กเสริมในคานและเสา 

 

4.4.1 การจําลองพฤติกรรมของโครงขอแข็ง B-B 

 ในการวิเคราะหแบบจําลองของโครงขอแข็ง B-B จะเปนพิจารณาแรงกระทําในทิศทางต้ัง

ฉากกับกําแพงอิฐกอโดยในการวิเคราะหโครงขอแข็ง B-B จะทําการยึดร้ังบริเวณดานบนของ

อาคารในแนว A และ แนว B ไมใหสามารถเคล่ือนที่ในแนวแกน z ได เนื่องจากในแนว A และ แนว 

B นั้นเปนแนวที่มีกําแพงอิฐกอที่ชวยในการรับแรงเปนแนวยาวดังนั้นในการจําลองพฤติกรรมจึง

พิจาณาเปนจุดยึดร้ัง โดยจําลองพฤติกรรมของอาคารแบบไมเชิงเสนโดยใชแบบจําลองไฟเบอร

และใชความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ ไมมีการโอบรัด 

(Unconfined concrete) คอนกรีตที่มีการโอบรัด (Confined concrete) และเหล็กเสริมตามยาว 

(Reinforcement) ในการคํานวณ โดยในการจําลองพฤติกรรมของจุดตอ (Joint) จะจําลองเปน

แบบจุดตอแข็งเกร็ง (Rigid joint) โดยพิจารณาแรงกระทําที่บริเวณดานบนของอาคารในแนว B ใน
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ทิศทางต้ังฉากกับกําแพงอิฐกอ โดยไมพิจารณาผลของกําแพงอิฐกอในแนวต้ังฉากกับแรงกระทํา 

ดังแสงในรูปที่ 4.30 โดยความยาวของจุดหมุนพลาสติก ( pL ) สามารถหาไดจากสมการ (3.1) 

สําหรับเสามีความยาวของระยะจุดหมุนพลาสติกเทากับ 0.33 ม. สําหรับและคานมีความยาวของ

จุดหมุนพลาสติกเทากับ 0.34 ม. 
 

 
รูปที่ 4.30 แสดงการสรางแบบจําลองโครงขอแข็ง B-B 

 

4.4.1.1 แบบจําลองคอนกรีตที่ไมมีการโอบรดั 

 การจําลองพฤติกรรมของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดไดใชแบบจําลองของ Hoshikuma และ 

คณะ (1997) ดังรูปที่ 4.31 แตเนื่องจากในการหาคาพารามิเตอรมีความยุงยากในการคํานวณ 

ดังนั้นในการวิเคราะหจึงไดคํานวณคาพารามิเตอรที่ใชมาจากสมการของ Kent และ Park (1971) 

ดังสมการที่ 2.41 ถึง 2.45 โดยคาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหแบบจําลองไดแสดงดังตารางที่ 

4.6 
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รูปที่ 4.31 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 

(Hoshikuma และ คณะ, 1997) 
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ตารางที่ 4.6 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 

Unconfined concrete 

cE (kN/m2) ccf (kN/m2) ccε  desE (kN/m2) 

23.28E+6 -24.53E+3 -0.002 -6.247E+6 
 

 

4.4.1.2 แบบจําลองคอนกรีตที่มกีารโอบรัด 

การจําลองพฤติกรรมของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดไดใชแบบจําลองของ Hoshikuma 

และ คณะ (1997) ดังรูปที่ 4.32 โดยคาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหแบบจําลองคํานวณไดจาก

จากสมการที่ 2.54 ถึง 2.60 ดังแสดงในตารางที่ 4.7 
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รูปที่ 4.32 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่มีการโอบรัด 

(Hoshikuma และ คณะ, 1997) 

 

ตารางที่ 4.7 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่มีการโอบรัด 

Unconfined concrete 
Element 

cE (kN/m2) ccf (kN/m2) ccε  desE (kN/m2) 

C1 23.28E+6 -26.02E+3 -0.00306 -3.415E+6 

GB1 23.28E+6 -25.47E+3 -0.00267 -5.401E+6 

RB1 23.28E+6 -25.51E+3 -0.00270 -5.213E+6 
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4.4.1.3 แบบจําลองของเหลก็เสริม 

 การจําลองพฤติกรรมของเหล็กเสริมตามยาวใชแบบจําลองของ Menegotto และ Pinto 

(1973) ดังแสดงในรูปที่ 4.33 โดยพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหแบบจําลองคํานวณไดจาก

สมการที่ 2.63 ถึง 2.66 ดังแสดงในตารางที่ 4.8 
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รูปที่ 4.33 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของเหล็กเสริมตามยาว  

(Menegotto และ Pinto, 1973) 

 

ตารางที่ 4.8 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหเหล็กเสริมตามยาว 

Reinforcement 

Element 
sE  

(kN/m2) 
yf  

(kN/m2) 

Strain 

hardening 0R  1a  2a  

C1 200.0E+6 294.3E+3 0.02 20.0 18.5 0.15 

GB1 200.0E+6 294.3E+3 0.02 20.0 18.5 0.15 

RB1 200.0E+6 294.3E+3 0.02 20.0 18.5 0.15 
 

 

4.4.2 ผลการวิเคราะหโครงขอแข็ง B-B 

 ในวิเคราะหโครงขอแข็ง B-B จะเปนการวิเคราะหโครงขอแข็งที่ไมพิจารณาผลเนื่องจาก

กําแพงอิฐกอเนื่องจากกําแพงอิฐกอนั้นวางตัวอยูในทิศทางต้ังฉากกับแนวแรงซึ่งจะมีความเสียหาย

เกิดข้ึนจึงไมชวยในการรับแรง ซึ่งจากการวิเคราะหพบวา โครงขอแข็ง B-B สามารถรับแรงกระทํา

ไดประมาณ 32 kN ดังแสดงในรูปที่ 4.27  
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 จากการวิเคราะหพบวา เหล็กเสริมตามยาวดานรับแรงดึงในเสาจะมีการครากเกิดข้ึนดัง

แสดงในจุด A ในรูปที่ 4.38 ทําใหตําแหนงของแกนสะเทินมีการเปล่ียนแปลง สงผลใหความเคน

ของคอนกรีตที่มีการโอบรัดและเหล็กเสริมดานรับแรงอัดมีคานอยลง โดยเหล็กเสริมดานรับแรงอัด

จะรับแรงอัดลดนอยลงจนกลายเปนเหล็กเสริมรับแรงดึง เหล็กเสริมจะมีพฤติกรรมรับแรงดึง

จนกระทั่งคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดมีความเคนลดลง เหล็กเสริมก็จะมีพฤติกรรมกลับมารับแรงอัด

อีกคร้ัง ซึ่งจะทําใหคอนกรีตที่มีการโอบรัดมีกําลังในการรับแรงอัดมากข้ึนดวย โดยที่จุด D คือ

จุดส้ินสุดของการวิเคราะห 

 จากรูปที่ 4.39 จุด B แสดงการครากของเหล็กเสริมดานรับแรงดึงในคานหลังจากการคราก

ของเหล็กเสริมในเสาไปแลว โดยที่ เหล็กเสริมดานรับแรงอัดของคานก็เกิดการครากดวย

เชนเดียวกัน โดยที่จุด D คือจุดที่สิ้นสุดการวิเคราะห 
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รูปที่ 4.34 แรงและระยะการเคล่ือนตัวของโครงขอแข็ง B-B 
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รูปที่ 4.35 แรงและระยะการเคล่ือนตัวของเสาและคาน 



  106 

0

5

10

15

20

25

30

0 0.001 0.002 0.003 0.004 0.005 0.006

Unconfined concrete

St
re

ss
 (M

pa
)

Srain (m/m)

C

B

A

D

            
0

5

10

15

20

25

30

0 0.0005 0.001 0.0015 0.002

Confined concrete

St
re

ss
 (M

pa
)

Strain (m/m)

A

B
C

D

 
รูปที่ 4.36 ความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดทีเ่กิดข้ึนในเสา (คอนกรีตหุม) 

และ คอนกรีตที่มีการโอบรัดที่เกิดข้ึนในเสา (แกนคอนกรีต) 
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รูปที่ 4.37 ความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดทีเ่กิดข้ึนในคาน (คอนกรีตหุม) 

และ คอนกรีตที่มีการโอบรัดที่เกิดข้ึนในคาน (แกนคอนกรีต) 
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รูปที่ 4.38 ความเคนและความเครียดของเหล็กเสริมตามยาวที่เกิดข้ึนในเสา 
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รูปที่ 4.39 ความเคนและความเครียดของเหล็กเสริมตามยาวที่เกิดข้ึนในคาน 

 

4.5 สรุปผลการวิเคราะห 

จากการคํานวณแรงกระทําที่เกิดจากสึนามิทําใหทราบคาแรงที่คํานวณไดจามสมการ

ตางๆ โดยที่แรงที่คํานวณไดจะอยูในชวง ประมาณ 23 kN ถึง 266 kN ซึ่งจากการวิเคราะหโครงขอ

แข็ง A-A และโครงขอแข็ง B-B พบวาการวิเคราะหโครงขอแข็งในแนว A-A สามารถตานทานแรง

กระทําที่เกิดจากสึนามิไดเนื่องจากกําแพงอิฐกอมีผลทําใหความสามารถในการรับแรงมากข้ึนกวา

โครงสรางที่ไมพิจารณาผลของกําแพงอิฐกอประมาณ 20 เทาโดยกําแพงอิฐกอจะรับแรงกระทํา

ประมาณ 95 % ของแรงกระทําทั้งหมดที่กระทําตอโครงขอแข็ง แตในการวิเคราะหโครงขอแข็งใน

แนว B-B พบวาอาคารจะมีความเสียหายเกิดข้ึนเม่ือได รับแรงกระทําจากสินามิ 

   
                        (ก) โครงขอแข็ง A-A                                                         (ข) โครงขอแข็ง B-B   

รูปที่ 4.40 ความสามารถตานทานแรงกระทําจากสึนามิ



 

บทที่ 5 

สรุปผลและขอเสนอแนะ 

5.1   สรุปผลการวิจัย 

งานวิจัยนี้เปนการศึกษาผลตอบสนองของอาคารคอนกรีตเสริมเหล็กภายใตแรงสึนามิ 

โดยมีการสอบเทียบแบบจําลองกับอาคารที่ไดมีการทดสอบในสนามเพื่อใหการจําลองโครงสรางมี

สภาพสอดคลองกับพฤติกรรมของอาคารที่เกิดข้ึนจริง โดยอาคารที่ใชสําหรับทําการศึกษา

พฤติกรรมเปนอาคารศูนยพัฒนาเด็กเล็กกมลา ซึ่งเปนอาคารคอนกรีตเสริมเหล็ก 1 ชั้น ในการ

วิเคราะหพฤติกรรมแบบไมเชิงเสนขององคอาคารนั้นใชแบบจําลองไฟเบอรในการวิเคราะห ซึ่ง

สามารถสรุปไดดังนี้ 

1. จากการสอบเทียบแบบจําลองแบบ 3 มิติกับอาคารสถานีตรวจอากาศของกรม

อุตุนิยมวิทยาซ่ึงเปนอาคารที่ไดมีการทดสอบในสนาม พบวากําแพงอิฐกอมีผลอยางมากสาํหรับผล

ของการวิเคราะหอาคารเนื่องจากมีผลตอกําลังการรับแรงของโครงสรางอยางมาก ซึ่งจากการ

วิเคราะหพบวา มีคาความเคล่ือนของสติฟเนสมีคาประมาณ 2-28%, ความคลาดเคล่ือนของระยะ

การเคลื่อนตัวสูงสุดมีคาประมาณ 1-30 % และความคลาดเคล่ือนเนื่องจากการดูดซับพลังงานมี

คาประมาณ 5-23 % 

2. จากการศึกษาพฤติกรรมของอาคารศูนยพัฒนาเด็กเล็กกมลาซึ่งเปนอาคารคอนกรีต

เสริมเหล็กโดยทําการวิเคราะหโครงขอแข็ง 2 แนว คือแนวต้ังฉากกับแนวแรงกับแนวที่ขนานกับ

แนวแรง เนื่องจากเปนโครงขอแข็งที่ไดรับความเสียหาย ซึ่งจากการวิเคราะหโครงขอแข็งใน

แนวขนานกับแนวแรงที่พิจารณาผลของกําแพงอิฐกอและไมพิจารณาผลของกําแพงอิฐกอพบวา 

โครงขอแข็งที่ไมพิจารณาผลของกําแพงอิฐกอสามารถรับแรงสูงสุดไดเทากับ 16 kN โครงขอแข็งที่

พิจารณาผลของกําแพงอิฐกอสามารถรับแรงไดเทากับ 360 kN โดยกําแพงอิฐกอจะมีจะสามารถ

ในการรับแรงประมาณ 95 % ของกําลังในการรับแรงดานของโครงขอแข็ง 

3. จากการวิเคราะหโครงขอแข็งในแนวต้ังฉากกับแนวแรงที่พิจารณาจากอาคารศูนย

พัฒนาเด็กเล็กกมลาพบวา เสาคอนกรีตจะมีความเสียหายเกิดข้ึนเนื่องจากเสาคอนกรีตที่ใชมี

ขนาดเล็กและมีปริมาณเหล็กเสริมนอยทําใหความสามารถในการรับแรงดานขางไดนอย จึงทําให

เปนชื้นสวนที่ โดยโครงขอแข็งสามารถรับแรงไดเทากับ 33 kN  
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4. จากการคํานวณแรงเนื่องจากสึนามิตามสมการตางๆ พบวาโครงสรางในแนวต้ังฉาก

กับแรงกระทําจะมีความเสียหายเกิดข้ึนเมื่อรับแรงกระทําจากสึนามิ สวนโครงขอแข็งในแนวขนาน

กับแนวแรงสามารถรับแรงกระทําจากสึนามิได 

5.2 ขอเสนอแนะ 

จากการวิจัยในคร้ังนี้ สามารถสรุปขอเสนอแนะเพื่อเปนแนวทางในการวิจัยในอนาคตได

ดังนี้ 

1. ในการวิเคราะหอาคารที่มีความไมสมมาตรนั้นควรที่จะทําการวิเคราะหแบบ 3 มิติ

เพื่อความถูกตองของการวิเคราะห 

2. ในการเลือกแบบจําลองของกําแพงอิฐกอในการวิเคราะหผลนั้น มีความสําคัญอยาง

มากเนื่องจากกําแพงอิฐกอมีผลอยางมากตอการรับแรงของโครงสราง ดังนั้นในการเลือก

แบบจําลองในการวิเคราะหพฤติกรรมของกําแพงอิฐกอควรที่จะคําถึงแบบจําลองพฤติกรรมของ

กําแพงอิฐกอเปนพิเศษ 
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