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บทที่ 1 

บทนํา 

1.1 ความสําคัญของปญหา 

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

แผนดินไหวขนาด 9.0 ตามมาตราริคเตอร โดยจุดศูนยกลางของแผนดินไหวนี้อยูที่ 3.3° N และ 

95.9° E บริเวณชายฝงทางตะวันตกของเกาะสุมาตรา ซึ่งแผนดินไหวที่เกิดข้ึนคร้ังนี้จัดไดวามีความ

รุนแรงเปนอันดับ 4 ของโลกสงผลทําใหเกิดคล่ืนสึนามิตามแนวชายฝงทะเลภาคใตของประเทศไทย

ดานทะเลอันดามัน สงผลใหประเทศไทยมีผูเสียชีวิตและผูสูญหายจํานวนมาก นอกจากนั้นยังสราง

ความเสียหายแกบานเรือนและระบบสาธารณูปโภคที่อยูใกลชายฝงทะเลในบริเวณภาคใตฝงอันดา

มันเปนอยางมาก 

 ในอดีตประเทศไทยไมไดคํานึงถึงแรงกระทําที่เกิดข้ึนอันเนื่องมาจากคล่ืนสึนามิในการ

ออกแบบโครงสราง แตจากเหตุการณคร้ังนี้ทําใหเห็นวาเม่ือคล่ืนสึนามิเขาปะทะกับอาคารกอสราง

มีผลทําใหโครงสรางอาคารเกิดความเสียหายอยางรุนแรง ดังนั้นในการออกแบบโครงสรางอาคาร

อพยพจึงควรคํานึงถึงแรงที่เกิดข้ึนเมื่อคล่ืนสึนามิเขาปะทะกับอาคารเพ่ือเปนแนวทางในการออก

ออกแบบอาคารอพยพและบรรเทาความเสียหายของโครงสรางอาคารบริเวณชายฝงทะเลหรือพื้นที่

เส่ียงภัยสึนามิเนื่องมาจากประเทศไทยนั้นมีโอกาสรับผลกระทบจากคล่ืนสึนามิไดอีกในอนาคต 

งานวิจัยนี้ทําการวิเคราะหผลตอบสนองตอโครงสรางของอาคารเม่ือรับแรงปะทะจาก

คลื่นสึนามิ โดยในการวิเคราะหนั้นจะพิจารณาพฤติกรรมของอาคารแบบไมเชิงเสนภายใตแรง

กระทําดานขางดวยวิธีไฟไนตเอลิเมนตแบบไมเชิงเสน ซึ่งจะทําใหทราบถึงความสามารถในการรับ

แรงกระทําดานขางและรูปแบบการวิบัติของอาคาร เพื่อเปนแนวทางสําหรับการออกแบบบรรเทา

ความเสียหายจากคล่ืนสึนามิ โดยแบบจําลองของโครงสรางที่ใชในการวิเคราะหจะเปนแบบ

กอสรางจริงของอาคารคอนกรีตเสริมเหล็กในจังหวัดภูเก็ต ที่ไดรับความเสียหายระดับที่เกิดการ

วิบัติเมื่อรับแรงปะทะจากคล่ืนสึนามิ 
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1.2 วัตถุประสงค 

งานวิจัยนี้ไดดําเนินการโดยมีวัตถุประสงคดังนี้ 

1. ทําการศึกษาและสรางแบบจําลองสําหรับการวิเคราะหใหมีผลตอบสนองภายใตแรง

กระทําดานขางใหมีความใกลเคียงกับความเปนจริง 

2. ศึกษาพฤติกรรมและผลตอบสนองของอาคารคอนกรีตเสริมเหล็กภายใตแรงกระทํา

ดานขางอันเนื่องมาจากคล่ืนสึนามิ 

3. วิเคราะหหารูปแบบความเสียหายและความสามารถในการรับแรงดานขางของอาคาร

คอนกรีตเสริมเหล็ก 

1.3 ขอบเขตการวิจัย 

 งานวิจัยนี้ไดดําเนินการอยูภายใตขอบเขตดังตอไปนี้ 

 1. ศึกษาพฤติกรรมโครงสรางคอนกรีตเสริมเหล็ก โดยพิจารณาเปนโครงขอแข็ง 3 มิติ ที่ไม

พิจารณาผลของการกัดเซาะของดินบริเวณใตฐานราก (scouring), ผลของการเปลี่ยนรูปเนื่องจาก

แรงเฉือนและผลของแรงกระแทกเนื่องมาจากวัตถุที่ลอยมากับกระแสน้ํา 

2. ทําการวิเคราะหโครงสรางโดยใชแบบจําลองไฟเบอรในการจําลองพฤติกรรมแบบไม

เชิงเสนขององคอาคาร 

1.4 ขั้นตอนการดําเนินการวิจัย 

 งานวิจัยคร้ังนี้มีวิธีการดําเนินการตามข้ันตอนตอไปนี้ 

 1. ศึกษาขอมูลและงานวิจัยที่ผานมาเพื่อทบทวนงานวิจัยที่เกี่ยวกับแรงกระทําที่เกิดจาก

คล่ืนสึนามิ, การจําลองชิ้นสวนขององคอาคารโดยใชแบบจําลองไฟเบอรและพฤติกรรมของผนังอิฐ

กอและการสรางแบบจําลองผนังอิฐกอ 

 2. ศึกษาวิธีการของไฟในเอลิเมนตแบบไมเชิงเสนโดยใชโปรแกรม TDAP III และวิธีการ

สรางแบบจําลอง เพื่อใชในการวิเคราะหโครงสรางรับแรงการทําดานขางที่มาจากคล่ืนสึนามิ 

 3. ทําการสอบเทียบแบบจําลองกับอาคารสถานีตรวจอากาศของกรมอุตุนิยมวิทยา ซึ่งเปน

อาคารที่มีการทดสอบในสนาม 

 4. ทําการวิเคราะหอาคารคอนกรีตเสริมเหล็กภายใตแรงกระทําดานขาง 

 5. สรุปผลของการศึกษาวิจัย 

 6. เขียนวิทยานิพนธ 



 

บทที่ 2 

ผลงานวิจัยท่ีผานมาและทฤษฎีที่เก่ียวของ 

2.1 งานวิจัยที่เกี่ยวกับแรงกระทําที่เกิดจากคลื่นนํ้า 

Cross (1967) ไดทําการเสนอแรงที่เกิดจากคลื่นที่เขาปะทะกับกําแพง ดังรูปที่ 2.1 โดย

ทําการพิจารณาบริเวณหนาตัด A-A เพื่อการไหลของน้ําที่ราบเรียบ โดยแรงที่คล่ืนกระทาํตอกาํแพง

ที่นําเสนอนั้นประกอบไปดวย 2 สวน คือ สวนที่เกิดจากแรงดันอุทกสถิตและแรงดันอุทุกพลวัต ดัง

สมการที่ 2.1 และ 2.2 

 
รูปที่ 2.1 คล่ืนขณะเขาปะทะกําแพง (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  = ความเร็วของคลื่นเสิรจ (Surge)  

  h  = ความสูงของคลื่นเสิรจ (Surge) ขณะปะทะกําแพง 
 

Ramsden และ Raichen (1990) ไดทําการทดลองในหองปฏิบัติการเพื่อวัดแรงจาก

คลื่นที่ปะทะกับกําแพงที่ไมมีชองเปด ซึ่งเปนคล่ืนที่แตกตัวกอนปะทะกับกําแพง โดยในการสราง

คล่ืนนั้นไดใชหลักการของการผลักน้ําดวยลูกสูบ (piston-type) เพื่อใหกําเนิดคล่ืน ซึ่งรางที่ใชใน

การทดลองกวาง 1.10 เมตร ยาว  40  เมตร สูง 0.61 เมตร และมีความลาดเอียง 0.02 เมตร/เมตร 

(1ตอ50) ดังแสดงในรูปที่ 2.2 โดยมีบางสวนของกําแพงจมอยูในน้ํา ( )wd 0.5 เซนติเมตร กําแพง

อยูหางจากชายฝง ( )wx 25 เซนติเมตร ความลึกของน้ําที่เกิดคล่ืนเร่ิมตน 42.8 เซนติเมตร ความเร็ว

กลองในการจับภาพ 1/1000 วินาทีโดยทําการศึกษาทั้งหมด 6 กรณี ดังตารางที่ 2.1  
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ตารางที่ 2.1 ความสูงสัมพัทธของคลื่นเร่ิมตนที่บริเวณใกลกับกําแพง 

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) แสดงการกาํเนดิคล่ืนที่ตําแหนง x = 21.39 เมตร, คล่ืนแตกตัวที่ bx และกําแพงที่รับ

การปะทะอยูหางจากชายฝงที่ wx ; (b) แสดงภาพการเกิดคล่ืน (Bore) และการยกตัวของคลื่น  

ดังเสนทึบและเสนประตามลําดับ (Ramsden และ Raichen, 1990) 
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รูปที่ 2.3 แรงสัมพัทธและภาพดานขางของคลื่นในแตละชวงเวลาที่เลือก เมื่อ 0.288o oH d =  

(Ramsden และ Raichen, 1990) 
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รูปที่ 2.4 การเปรียบเทียบแรงที่ไดจากการตรวจวัดกับแรงอุทกสถิตที่คํานวณจากความสูงของและ 

แรงที่คํานวณไดจากทฤษฎี (Ramsden และ Raichen, 1990) 

จากการทดลองในรูปที่ 2.3 ซึ่งแสดงภาพดานขางของความสูงคล่ืนบนกําแพงและแรงท่ี

เกิดข้ึนเมื่อปะทะกับกําแพงทําใหพบวา แรงที่คล่ืนกระทําตอกําแพงมีคามากที่สุดไมไดเกิดข้ึนใน

ขณะท่ีคล่ืนบนกําแพงมีความสูงมากที่สุด โดยจากรูปที่ 2.3 (d) จะเห็นไดวาคล่ืนบนกําแพงมีความ

สูงมากที่สุดเมื่อเขาปะทะกับกําแพงที่ตําแหนงนี้ แตจากรูปที่ 2.3 (i) พบวาแรงที่มากที่สุดไมได

เกิดข้ึนที่ตําแหนงของคลื่นที่มีความสูงมากที่สุดแตจะเกิดข้ึนหลังจากนั้นดังแสดงในรูปที่ 2.3 (e) 

และจากรูปที่ 2.4 เม่ือนําแรงที่ไดจากการตรวจวัดจริง (F) มาเปรียบเทียบกับแรงอุทกสถิตที่

คํานวณจากความสูงของคลื่นที่ยกตัวไปบนกําแพงเม่ือเขาปะทะกับกําแพง (F*) ดังสมการที่ 2.1 

และแรงที่คํานวณจากทฤษฎี (FT) ดังสมการที่ 2.2 (ซึ่งเปนสมการที่ประยุกตมาจากสมการของ 

Cross 1967)  
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 * 2
1

1 ( )
2 wF b H dγ= +  (2.3) 

   
2

2 1
2

2 1 1
1

21 ( )( )
2

T w
F F

w w
w

F d HC N
H d H db H d

η η

γ

⎛ ⎞+
= +⎜ ⎟+ +⎝ ⎠+

 (2.4) 

จากรูปที่ 2.4(a) และ รูปที่ 2.4(b) จะเห็นไดวาในกรณีที่เวลานอยกวา 11 แรงที่ไดจาก

การตรวจวัดจะมีคานอยกวาแรงอุทกสถิตที่คํานวณจากความสูงของคลื่นที่ยกตัวไปบนกําแพงแต

ในกรณีของเวลามากกวา 11 แรงท่ีไดจากการตรวจวัดและแรงอุทกสถิตที่คํานวณไดมีคาที่ได

ใกลเคียงกัน โดยแรงที่ไดจากการตรวจวัดมากที่สุดกับแรงสูงสุดที่คํานวณไดจากทฤษฎีมีคาตางกัน

ไมเกิน ± 5% สําหรับความสูงคล่ืนสูงสุด 4 กรณีแรก สําหรับความสูงคล่ืนนอยที่สุดแรงที่ไดจาก

การตรวจวัดมากที่สุดมีคามากกวาแรงที่ไดจากการคํานวณทางทฤษฎีประมาณ 20% โดยแรงที่ได

จากการตรวจวัดมีคาประมาณ 5.5-7 เทาของแรงอุทกสถิต นอกจากนั้นจาการการทดลองยังทําให

ทราบวา เมื่อคล่ืนปะทะกับกําแพงแลวจะมีความสูงที่สุดประมาณ 3.2 ถึง 4.3 เทาของความสูง

คล่ืนที่กระทําตอโครงสราง ( 1H ) หรือรประมาณ 2 ถึง 2.6 เทาของความเร็วแรงดันหัวน้ํา (Velocity 

head) โดยอางอิงความเร็วเปนความเร็วของคลื่นบริเวณใกลกับกําแพง 

 

Hamzah และ คณะ (2000) ไดทําการศึกษาความดันอุทกพลวัต (Hydrodynamic 

pressure) ที่กระทําตอโครงสราง โดยใชการคํานวณทางทฤษฎีและการทดลอง ซึ่งการทดลองนั้น

ไดใชรางทดลองยาว 50 เมตร กวาง 1 เมตร และสูง 1.5 เมตร โดยมีสวนโครงสรางจมอยูใตน้ํา 

0.10 เมตร และทําการติดต้ังเคร่ืองความดันจํานวน 5 ตัวดังแสดงในรูปที่ 2.5 

 
                    (a) การติดต้ังอุปกรณ;          (b) การติดต้ังหวัวัดความดัน      

รูปที่ 2.5 แสดงการติดต้ังอุปกรณและหัววดัความดัน (Hamzah และคณะ, 2000) 

 



  8 

จากการทดลองพบวาเมื่อคล่ืนปะทะกับกําแพงจะมีจุดยอดของความดันเกิดข้ึน 2 จุด

ดวยกันดังแสดงในรูปที่ 2.6 โดยจุดยอดแรกเปนผลเนื่องมาจากการกระตุนจากแรงดัน (Impulsive 

pressure) ซึ่งการกระตุนจากแรงดันจะเกิดข้ึนที่การสัมผัสคร้ังแรกระหวางคล่ืนกับโครงสราง ซึ่ง

คาสูงสุดของการกระตุนจากแรงดันจะแสดงในรูปที่ 2.7 และจุดที่สองเปนผลเนื่องมาจากการไหล

ตอเนื่องของคลื่น (Standing wave) ซึ่งมีลักษณะของการกระจายความดันเหมือนกับความดันอุทก

สถิต เมื่อนําจุดยอดทั้งสองไปเปรียบเทียบผลที่คํานวณไดทางทฤษฎีพบวา ในกรณีของจุดยอดที่

เกิดจากการกระตุนจากแรงดัน (Impulsive pressure) นั้นจะมีคาที่ไดไมตรงกันเนื่องจากเปนเร่ือง

ยากมากที่จะคํานวณคาของการกระตุนจากแรงดัน (Impulsive pressure) ที่เกิดข้ึนไดอยาง

ถูกตอง สวนในกรณีของจุดยอดที่เกิดจากการไหลตอเนื่องของคล่ืน (Standing wave) มีคาตรงกัน

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) ไดเสนอเคร่ืองมือที่ใชในการสรางคล่ืนโดยการใชปมน้ํา

เพื่อใหกําเนิดคล่ืนที่มีความยาวคล่ืนมาก โดยมีจํานวน 3 ขนาดดวยกัน ดังนี้ 

ขนาดที่ 1 รางทดลองขนาดใหญ 2 มิติ กวาง 2 เมตร ยาว 62 เมตร สูง 2 เมตร โดยมีการ

ใชลูกสูบ (Piston type) ในการใหกําเนิดคล่ืน พื้นรางทดลองมีความลาดเอียง 1 ตอ 10 สําหรับ

กรณีความลาดเอียงสูงชัน และความลาดเอียง 1 ตอ 200, 1 ตอ 100, 1 ตอ 50 และ 1 ตอ 30 

สําหรับความลาดเอียงปานกลาง ดังรูปที่ 2.8 

 
รูปที่ 2.8 รางทดลองขนาดใหญ 2 มิติ (Asakura และคณะ, 2002) 

ขนาดที่ 2 รางทดลองขนาดกลาง 2 มิติ มีขนาดกวาง 0.7 เมตร ยาว 60 เมตร สูง 1.5 

เมตร โดยมีการใชปมน้ํา (Pump type) ในการใหกําเนิดคล่ืน พื้นรางทดลองมีความลาดเอียง 1 ตอ 

10 สําหรับกรณีความลาดเอียงสูงชัน และความลาดเอียง 1 ตอ 200, 1 ตอ 100, 1 ตอ 50 และ 1 

ตอ 30 สําหรับความลาดเอียงปานกลาง ดังรูปที่ 2.9 

 
รูปที่ 2.9 รางทดลองขนาดกลาง 2 มิติ (Asakura และคณะ, 2002) 

ขนาดที่ 3 อางจําลองคลื่น 3 มิติ  มีขนาดกวาง 20 เมตร ยาว 85 เมตร สูง 1.5 เมตร โดย

มีการใชปมน้ํา (Pump type) ในการใหกําเนิดคล่ืน พื้นรางทดลองมีความลาดเอียง 1 ตอ 10 

สําหรับกรณีความลาดเอียงสูงชัน และความลาดเอียง 1 ตอ 200 สําหรับกรณีความลาดเอียงปาน

กลาง ดังรูปที่ 2.10 
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รูปที่ 2.10 อางจําลองคลื่นแบบ 3 มิติ (Asakura และคณะ, 2002) 

นอกจากเสนอวิธีใหกําเนิดคล่ืนใหมแลวยังไดทําการศึกษาแรงที่คลื่นสึนามิที่กระทําตอ

โครงสรางบนฝง โดยมีการติดต้ังเคร่ืองตรวจวัดชนิดความจุ (Capacity-type wave gauge) เพื่อวัด

การยกตัว (Runup) ของคล่ืนน้ําบริเวณผิวน้ํา ติดต้ังแสงเลเซอร (Laser doppler velocimeter) 

เพื่อตรวจวัดความเร็วของคลื่น ดังแสดงในรูปที่ 2.11 และติดต้ังเคร่ืองตรวจวัดความดันชนิดเคร่ือง

ควบแนน (Condenser-type pressure wave gauge) เพื่อตรวจวัดความดันที่เกิดข้ึน และใช

เคร่ืองตรวจวัดแรงที่เกิดจากคลื่นแบบ 6 องคประกอบ (Six-component force sensor) ดังแสดง

ในรูปที่ 2.12  

 
รูปที่ 2.11 การติดต้ังอุปกรณตรวจวัดการยกตัวหนาคล่ืนและความเร็ว (Asakura และคณะ, 2002) 

 

 
รูปที่ 2.12 ตําแหนงของเคร่ืองตรวจวัดความดันและแรงที่เกิดจากคล่ืน (Asakura และคณะ, 2002) 
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โดยไดเสนอสมการแสดงลักษณะการกระจายความดันคล่ืนซึ่งทําการพิจารณาหนาคล่ืน 

2 แบบคือ แบบไมเกิดการแตกตัว (Without fission) และแบบเกิดการแตกตัว (With fission) โดย

การกระจายของความดันสูงสุดของหนาคล่ืนที่ไมเกิดการแตกตัวสามารถแสดงดวยความสัมพันธ

ของเสนตรงเชิงเด่ียว (Linear) ดังแสดงในรูปที่ 2.13สวนหนาคล่ืนที่เกิดการแตกตัวจะสามารถ

แสดงดวยความสัมพันธของเสนตรงเชิงคู (Bilinear) ดังแสดงในรูปที่ 2.14 

 
รูปที่ 2.13 การกระจายความดันของคลื่นที่ไมเกิดการแตกตัว (Without fission) 

 
รูปที่ 2.14 การกระจายความดันของคลื่นที่เกิดการแตกตัว (With fission) 

จากรูปที่ 2.13 สามารถเขียนสมการแสดงลักษณะการกระจายความดันของคล่ืนที่หนา

คล่ืนไมเกิดการแตกตัว (Without fission) ไดดังนี้ 

 max

max max

P Z
g

α
ρ η η

= −  (2.5) 
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จากรูปที่ 2.14 สามารถเขียนสมการแสดงลักษณะการกระจายความดันของคล่ืนที่หนา

คล่ืนเกิดการแตกตัว (With fission) ไดดังนี้ 

 max

max max max

4max( , 1.8 )P Z Z
g

α α
ρ η η η

= − −  (2.6) 

โดยที่   

  maxP  = ความดันของคลื่นที่มากที่สุด  

  ρ  = ความหนาแนนของน้ํา  

  g  = ความเรงโนมถวงของโลก 

  maxη  = ความสูงที่มากที่สุดของคลืน่สึนามิซึง่วัดจากระดับพืน้ดิน   

  α  = ดัชนีความดันคล่ืน (1 3α≤ ≤ )   

  Z  = ระยะในแนวด่ิงซึ่งวัดจากพื้นดินไปจนถึงจุดที่ตองการทราบคาความดัน

ของคลื่น     

  xF  = คาของแรงในแนวราบที่มากที่สุดที่กระทําตอโครงสราง 
 

 จากการทดลองพบวาแรงกระทําในแนวราบที่ไดจากสมการที่ 2.5 และสมการที่ 2.6 เปน

สมการที่หาโดยการกระจายตัวของความดันคล่ืนมากที่สุดเกิดข้ึนพรอมกันในทุกตําแหนงที่ทําการ

ตรวจวัด ซึ่งโดยปกติความดันที่มากที่สุดจะไมเกิดข้ึนพรอมกันในทุกๆ จุด ในเวลาเดียวกัน จึงทําให

คาที่ไดจากสมการที่ 2.5 และ 2.6 มีคามากกวาแรงกระทําที่มากท่ีสุดที่เกิดข้ึนจริง ซึ่งจากผลการ

ทดลองพบวา ในขณะที่แรงกระทําตอโครงสรางมีคามากที่สุด การกระจายความดันของคล่ืนที่ไม

เกิดการแตกตัวมีลักษณะดังรูปที่ 2.15 

 
รูปที่ 2.15 การกระจายความดันของคลื่นที่ไมเกิดการแตกตัวในขณะที่แรงกระทําตอโครงสรางมคีา

มากที่สุด (Asakura และคณะ, 2002) 
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จากรูปที่ 2.13 คา α  มีคามากที่สุดเทากับ 3 แตในขณะที่รูปที่ 2.15 คาα  มีคามาก

ที่สุดเทากับ 2.7 ซึ่งเมื่อแทน 3α =  และ 2.7α =   ลงในสมการที่ 2.5 ทําใหสามารถคํานวณแรง

ในแนวราบที่มากที่สุดที่กระทําตอโครงสรางไดดังนี้ 

 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) 

ซึ่งจะเห็นไดวาในกรณีของคล่ืนที่ไมแตกตัวเมื่อแทน 3α = จะไดแรงกระทําที่มากกวา

แรงกระทําที่แทนดวย 2.7α = ประมาณ 20 เปอรเซ็นต 

 

Heritos และ คณะ (2005) ไดทําการศึกษาแรงที่เกิดจากคลื่นสึนามิเขาปะทะกับกําแพง

โดยใชแบบจําลองเชิงตัวเลข (Numerical modeling) ซึ่งกําหนดใหคล่ืนสึนามิที่ใชในการศึกษานั้น

มีความสูง 5 เมตร และมีความเร็วเทากับ 10 เมตร/วินาที 

 
รูปที่ 2.16 การยกตัวของคลืน่สึนามิบนกําแพง (Haritos และคณะ, 2005) 

 

รูปที่ 2.17 แรงจากคล่ืนสึนามิที่กระทําตอกําแพง (Haritos และคณะ, 2005) 
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 ซึ่งจากผลการศึกษาดังแสดงในรูปที่ 2.16 และรูปที่ 2.17 พบวา ที่วินาทีที่ 3 เมื่อคล่ืน

ปะทะกับกําแพงจะทําใหคล่ืนมีความสูงประมาณ 3 เทาของความสูงกอนการปะทะกับกําแพง ซึ่ง

แรงที่มากที่สุดเมื่อปะทะกับกําแพงไมไดเกิดข้ึนในวินาทีนี้แตแรงสูงสุดที่ปะทะกับกําแพงจะมี

คาสูงสุดอยูดวยกันสองจุดดังแสดงใน ซึ่งในจุดแรกจะเกิดข้ึนเมื่อคล่ืนเขาปะทะกับกําแพงและมี

คาประมาณ 36 เทาของแรงอุทกสถิต ( 236
2

ghρ ) โดยเปนการกระแทกในของคล่ืนในชวง

ระยะเวลาส้ันๆ (Short duration) และจุดที่สองเกิดข้ึนหลังจากที่คล่ืนเขาปะทะกับกําแพงไปแลวจะ

มีคาประมาณ 12 เทาของแรงอุทกสถิต ( 212
2

ghρ ) ซึ่งมีคานอยกวาแรงกระทําในจุดแรกประมาณ 

3 เทา 

 

Okada และ คณะ (2005) ไดเสนอสมการที่ใชในการคํานวณความดันและแรงที่เกิดจาก

คล่ืนสึนามิ โดยมีรายละเอียดดังตอไปนี้ 

สมการของความดันที่เกิดจากคลื่นสึนามิ แสดงดังสมการ 

 (3 )xq g h zρ= −  (2.9) 

โดยที่    

  xq  =  ความดันจากคลื่นสึนามิ  

  ρ  = ความหนาแนนของน้ํา  

  g  = ความเรงโนมถวงของโลก  

  h  = ความสูงน้ําทวมสําหรับการออกแบบ (Inundation depth)  

  z  = ความสูงในแนวด่ิงซึ่งวัดจากระดับพื้นดินโดยที ่ 

 0 3z h≤ ≤  (เมตร) 

 

รูปที่ 2.18 ความดันจากคล่ืนสึนามิโดยใชสมการ 2.9 (Okada และ คณะ, 2005) 



  15 

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  = ความกวางของอาคาร  

  1z  = ความสูงตํ่าสุดของพื้นที่ที่ไดรับแรงดัน 1 20 z z≤ ≤   

  2z  = ความสูงสูงสุดของพื้นที่ที่ไดรับแรงดัน  1 2 3z z h≤ ≤    

 

 
รูปที่ 2.19 แรงจากคล่ืนสึนามิโดยใชสมการที่ 2.10 (Okada และ คณะ, 2005) 

นอกจากนั้นยังไดเสนอการกระจายแรงดันตามรูปแบบของอาคารดังแสดงในรูปที่ 2.20 

ซึ่งถาอาคารมีความสูงนอยกวาความสูงน้ําทวมก็จะคิดการกระจายความดันเฉพาะความสูงของ

อาคารดังแสดงในรูปที่ 2.20 (b) และถาพื้นช้ันลางสูงกวาความสูงน้ําทวมคลื่นสามารถไหลผานไป

ไดก็จะทําใหไมเกิดความดันข้ึนดังรูปที่ 2.20 (e) 
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รูปที่ 2.20 การกระจายแรงดันตอโครงสรางอาคารรูปแบบตางๆ (Okada และ คณะ, 2005) 
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Yeh (2007) ไดทําการเสนอสมการของแรงอุทกพลวัตสูงสุด (Maximum 

hydrodynamic forces) สามารถคํานวณไดจากสมการที่ 2.11 ซึ่งอยูบนพื้นฐานการไหลของ

โมเมนตัม (Momentum flux) ที่ไดคํานวณมาจากแบบจําลองเชิงตัวเลข (Numerical models) และ

ไดทําการแนะนําวาในการคํานวณแรงอุทกพลวัตที่แทจริงนั้นจะตองพิจารณาถึงสัมประสิทธิ์ของ

แรงฉุด (Drag coefficient) ที่เหมาะสมดวย  

 ( )2

max

1
2d dF C B huρ=  (2.11) 

โดยที่    

  B  = ความกวางของอาคารในระนาบรับแรง  

  dC  = สัมประสิทธิ์ของแรงฉุด (Drag coefficient)  

  ρ  = ความหนาแนนของน้ํา 
 

โดยที่ ( )2 2
max maxmax

hu h u≠ เนื่องจากที่ความสูงสูงสุดกบัความเร็วสูงสุดไมไดเกิดที่เวลาเดียวกนั 

โดยในการไหลของโมเมนตัม ( )2

max
hu หาไดจากสมการที ่2.12 

 
22

max
2 2

( ) 0.11 0.015hu X X
g L L Lα

⎛ ⎞ ⎛ ⎞= +⎜ ⎟ ⎜ ⎟
⎝ ⎠ ⎝ ⎠

 (2.12) 

โดยที ่   

  X  = ระยะจากตําแหนงที่สนใจจนถึงระดับที่น้ําทวมถึง 

  L  = ระยะจากชายหาดถึงระดับที่น้ําทวมถึง 

  α  = ความลาดชันของชายหาด 
 

 Lukkunaprasit และ คณะ (2008) ไดทําการศึกษาผลของแรงกระทําที่เกิดจากคลื่นสึ

นามิ โดยจําลองอาคารสามมิติในหองปฏิบัติการทางชลศาสตร โดยกําหนดอัตราสวน 1 : 100 และ

ใชรางทดลองขนาดความยาว 40 เมตร โดยแบบจําลองมีขนาด 150 มิลลิเมตร x 150 มิลลิเมตร x 

150 มิลลิเมตรแสดงดังรูปที่ 2.21 โดยอาคารจําลองแบงเปน 3 ลักษณะคือ 1) อาคารจําลองที่เปน

อาคารปด 2) อาคารจําลองที่มีชองเปด 25% 3) อาคารจําลองที่มีชองเปด 50% โดยทําการติด

เคร่ืองตรวจวัดความดันไวที่ดานหนาของอาคารจําลองดังแสดงดังรูปที่ 2.22 และใชความสูงคล่ืน

ในการทดลอง 40, 60 และ 80 มิลลิเมตร  
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รูปที่ 2.21 การติดต้ังเคร่ืองมือที่ใชในการทดสอบ (Lukkunaprasit และ คณะ, 2008) 

 
รูปที่ 2.22 ดานหนาและดานหลังของอาคารจําลองและตําแหนงของเคร่ืองตรวจวัดความดัน

(Lukkunaprasit และ คณะ, 2008) 

เนื่องจากการขาดเครื่องมือในการทําการทดสอบจึงเปนเร่ืองยากที่จะหาความสัมพันธ

ระหวางความเร็วที่สอดคลองกับความสูงคล่ืนได ดังนั้นเพื่อความสะดวกจึงแสดงเปนความสัมพันธ

ระหวางความเร็วสูงสุดกับความสูงคล่ืนสูงสุด ดังแสดงในรูปที่ 2.23 

 
รูปที่ 2.23 ความสัมพันธระหวางความ (V) กับความสูงคล่ืน (h)  

(Lukkunaprasit และ คณะ, 2008) 
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จากผลการทดลองกับโครงสรางอาคารจําลองไมมีชองเปด ทําใหพบวา ผลของสึนามิที่

ปะทะกับอาคารจําลองชั่วขณะที่เกิดแรงกระแทกที่ผิวหนาอาคาร มีสภาพคลายกับการปะทะผนัง

สองมิติมากกวาการไหลออมของกระแสน้ํารอบอาคารในสถานะคงตัวและมีน้ําสะสมอยูดานหนา 

ดวยความสูงราว 2 เทาของความสูงน้ําทวม 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 แสดงความดันเมื่อคล่ืนสึนามิเขาปะทะกับอาคารจําลองที่ไมมีชองเปด 

ซึ่งเห็นไดวาระดับความดันจะเปลี่ยนแปลงตามเวลา โดยความดันจะมีคามากจากตําแหนงที่

ลางสุดกอนหลังจากนั้นความดันที่ตําแหนงสูงข้ึนไปก็จะมีคามากข้ึนตามเวลาในขณะที่ความดันที่

ตําแหนงลางสุดจะมีคาลดลง ซึ่งสามารถหาเสนความดันดานปะทะคลื่นที่สอดคลองกับแรงสูงสุดที่

เกิดจากคล่ืนไดโดยประมาณความดันเปนการกระจายแบบเสนตรงเชิงคู (Bi-linear) ดังรูปที่ 2.25 

ซึ่งแรงดันมีขนาด 2.75 เทาของแรงดันอุทกสถิตและมีคาลดลงจนเทากับศูนยที่ตําแหนงความสูง

เปนสองเทาของความสูงน้ําทวม 

 
รูปที่ 2.24 แสดงความดันทีบ่ันทกึได ณ. เวลาตางๆ ของแบบจําลองที่ไมมีชองเปด  

(Lukkunaprasit และ คณะ, 2008) 
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รูปที่ 2.25 ลักษณะของเสนความดัน (ความสูงคล่ืน 80 มิลลิเมตร) 

(Lukkunaprasit และ คณะ, 2008) 

กราฟเสนโคงระหวางแรงกับความสูงคล่ืนที่ไดจากการทดลองและแรงอุทกพลวัต(แรง

ฉุด) ที่ไดจากการคํานวณโดยใชมาตรฐานของ FEMA 55 (2000) โดยในการคํานวณนั้นไดเลือกใช

ความเร็วสูงสุดที่ไดจากการทดลอง ซึ่งในการคํานวณนั้นคาของแรงที่ไดนั้นจะมีคามากกวาคาของ

แรงที่ไดจากการทดลองประมาณ 12%-44% ดังแสดงในรูปที่ 2.26 

 
รูปที่ 2.26 แสดงการเปรียบเทียบแรงที่เกิดจากคล่ืนสึนามิ (Lukkunaprasit และ คณะ, 2008) 
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 ตารางที ่2.2 แสดงความดันที่ตําแหนง 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 คือเคร่ืองตรวจวัดความดันบนแบบจาํลองที่ตําแหนง 9.3, 42.3  

   และ 75.3 มิลลิเมตร ตามลําดับ  

 

ตารางที่ 2.3 แสดงแรงสึนามบินอาคารจาํลองที่ตางกนัของลักษณะชองเปด  

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 : คาในวงเล็บคือคาของรอยละของแบบจําลองที่ไมมีชองเปด 
 

จากการทดลองดังตารางที่ 2.2 จะเห็นไดวาความดันที่วัดไดที่ตําแหนงตางๆ ของแตละ

กรณีมีคาใกลเคียงกัน ดังนั้นกรณีของชองเปดนั้นไมมีผลมากนักตอระดับความดันที่ตําแหนง

เดียวกัน และ ตารางท่ี 2.3 จะเห็นไดวาชองเปดของอาคารจําลองสามารถชวยในการลดแรงกระทํา

ของคล่ืนได โดยในกรณีของอาคารจําลองที่มีชองเปด 25% สามารถลดแรงกระทําที่เกิดจากการ

ปะทะของคล่ืนไดประมาณ 25% และแบบจําลองที่มีชองเปด 50% สามารถลดแรงกระทําที่เกิด

จากการปะทะของคลื่นไดประมาณ 50% 



 

 ตารางที ่2.4 รุปงานวิจัยที่เกี่ยวกับแรงกระทําที่เกิดจากคลื่นน้าํ 

ผูวิจัย วิธีการ ผลที่ได หมายเหตุ 
Cross (1967) ไดทําการเสนอแรงที่เกิดจากคลื่นที่

เขาปะทะกับกําแพง 
2 21

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

Ramsden  

และ  

Raichlen (1990) 

ทําการทดลองในหองปฏิบัติการเพื่อ

วัดแรงจากคลื่นที่ปะทะกําแพงที่ไม

มีชองเปด 

แรงที่ไดมีคาประมาณถึง5.5เทาของแรงอุทกสถิต 

2
max 1

5.5( )( )( )
2 wF b H dγ≈ +  ถึง 7เทาของ 

แรงอุทกสถิต 2
max 1

7( )( )( )
2 wF b H dγ≈ +  

1H  คือ ความสูงของคลื่นที่กระทําตอโครงสราง  

wd  คือ ความลึกของกําแพงที่จมอยูใตน้ํา  

Asakura 

และ 

คณะ (2002) 

ทําการเสนอสมการการกระจายของ

แรงดัน ( ) (3 )p z h z gρ= − (คลื่นไมแตกตัว) 

( ) max(5.4 4 , 3 )p z h z h z gρ= − − (คลื่นไมแตกตัว) 

( )p z คือ ความดันของคลื่น 

h คือ ความสูงที่มากที่สุดของคลื่นสึนามิ 

z คือ ระยะจากพื้นที่ตองการหาความดัน 

Heritos ใชแบบจําลองเชิงตัวเลข 

(numerical modeling)  
จุดแรกมีคาประมาณ 36 เทาของแรงอุทกสถิต 236

2
ghρ และ 

จุดที่สองมีคาประมาณ 12 เทาของแรงอุทกสถิต 212
2

ghρ  

กําหนดใหคลื่นสึนามิมีความสูงจากพื้น 5 เมตร 

(วัดจากพื้นดิน) และมีความเร็ว 10 เมตร/วินาที 

Okada และคณะ 

(2005) 

ไดเสนอแรงดานขางตออาคาร

เนื่องจากคลื่นสึนามิ 
24.5xQ ghρ=  

xQ  คือ แรงดานขางตอหนึ่งหนวยความกวาง

ของโครงสราง 

Yeh และคณะ (2005) ไดเสนอสมการของแรงอุทกพลวัต

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) ไดกลาวถึงแรงที่เกิดจากคลื่นสึนามิที่นํามาพิจารณาเพื่อออกแบบโครงสราง

ไวดังนี้ 

1. แรงลอยตัว (Buoyant force) เปนแรงที่เกิดกับโครงสรางหรือชิ้นสวนของโครงสราง

บางชิ้นสวนหรือทั้งหมดจมอยูใตน้ํา โดยแรงที่เกิดข้ึนนั้นจะมีทิศทางในแนวด่ิงผานจุดศูนยกลาง

มวล คํานวณไดจากสมการ 

 BF gVρ=  (2.14) 

โดยที่ 

  ρ  = ความหนาแนนของน้ํา  

  g  = ความเรงเนื่องจากแรงดึงดูดของโลก  

  V  = ปริมาตรของนํ้าที่ถูกแทนท่ี 
 

2. แรงเสิรจ (Surge force) เปนแรงรวมตอหนวยความกวางบนกําแพงในแนวด่ิง

คํานวณไดจากสมการที่ 2.15 โดยแรงรวมจะกระทําที่ความสูงเทากับ h เหนือจากพื้นของกําแพง 

(สมการนี้สามารถใชไดกับกําแพงที่มีความสูงเทากับหรือมากวา 3h สวนกําแพงที่มีความสูงนอย

กวา 3h สามารถคํานวณโดยใชผลรวมของสมการแรงอุทกสถิตกับสมการแรงฉุด (drag force) 

สําหรับแตละสถานการณ) 

 24.5SF ghρ=  (2.15) 

โดยที่ 

  ρ  = ความหนาแนนของน้ํา  

  g  = ความเรงเนื่องจากแรงโนมถวงของโลก  

  h  = ความสูงของคลื่นเสิรจ (Surge)  
 

3. แรงฉุด (Drag force) โดยสมมติใหการไหลมีคาคงที่ ดังนั้นแรงลัพธจะกระทําที่

ตําแหนงจุดศูนยกลางของพื้นที่ที่จมอยูใตน้ําในการไหล 

 
2

2
D

D
C AuF ρ

=  (2.16) 
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โดยที่ 

  ρ  = ความหนาแนนของน้ํา  

  DC  = สัมประสิทธิ์ของแรงฉุด (Drag coefficient) (เทากับ 1.0 สําหรับเสาเข็ม

กลม, 2.0 สําหรับเสาเข็มส่ีเหล่ียม และ 1.5 สําหรับกําแพง) 

  A  = พื้นที่รับแรงของวัตถุรูปรางปกติ (Body normal) ในทิศทางของการไหล 

  u  = ความเร็วของการไหลสัมพัทธตอวัตถุ (ประมาณไดเทากับคาของความ

ลึกของน้ําที่ตําแหนงโครงสราง) 
 

4. แรงอุทกสถิต (Hydrostatic loads)  

 
221

2 2
p

H

u
F pg h

g
⎧ ⎫⎪ ⎪= +⎨ ⎬
⎪ ⎪⎩ ⎭

 (2.17) 

โดยที่ 

  ρ  = ความหนาแนนของ 

  g  = ความเรงเนื่องจากแรงดึงดูดของโลก 

  h  = ความลึกของน้ํา  

  pu  = ความเร็วของการไหลที่ต้ังฉากกับกําแพง (ความเร็วรวม, (u ) ประมาณ

ใหเทากับความลึกของน้ําที่บริเวณอาคาร) 
 

แรงลัพธจะกระทําในแนวราบที่ตําแหนงของ  
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3 2
pu

h
g

⎧ ⎫⎪ ⎪+⎨ ⎬
⎪ ⎪⎩ ⎭

 (2.18) 

 

 

 FEMA 55 (2000) ไดกลาวถึงแรงที่เกิดจากคล่ืนน้ําที่นํามาพิจารณาเพื่อออกแบบ

โครงสรางไวดังนี้ 

1. แรงอุทกสถิต (Hydrostatic loads) เกิดข้ึนเมื่อคล่ืนอยูนิ่งหรือไหลอยางชาๆ เขา

สัมผัสกับอาคาร โดยแรงอุทกสถิตสามารถกระทําไดทั้งดานขางและแนวด่ิงดังนี้ 

  1.1 แรงอุทกสถิตดานขาง (Lateral static load) โดยแรงลัพธจะกระทําที่ตําแหนง 

2 ใน 3 ของความสูงจากพื้นดิน คํานวณไดจาก 
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2
γ=sta sF d w   (2.19) 

โดยที่ 

  γ  = น้ําหนักจําเพาะของน้ํา 

  sd  = ความลึกที่ใชในการออกแบบ  

  w  = ความกวางของช้ินสวนในแนวด่ิง 

 

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

กระทํากับโครงสรางในแนวด่ิงหรือแรงลอยตัวหาไดจากสมการ 

 bouyF Volγ= ⋅   (2.20) 

โดยที่ 

  γ  = น้ําหนักจําเพาะของน้ํา 

  Vol  = ปริมาตรของน้ําที่ถูกแทนท่ีของน้ําที่ทวม  
 

2. แรงอุทกพลวัต (Hydrodynamic loads) การไหลของนํ้ารอบๆโครงสรางโดยพิจารณา

จากการกระแทกของน้ําบริเวณดานหนา แรงฉุดทางดานขางและแรงดูดของกระแสน้ํา 

แรงอุทกพลวัตที่มีการไหลนอยกวา 10 ฟุตตอวินาที สามารถแปลงเปนแรงอุทกสถิต

เทียบเทา สามารถคํานวณไดจากสมการ 

 
21

2
γ= d

dyn s
C VF d w

g
 (2.21) 

โดยที ่  

  V  = ความเร็วกระแสน้ํา  

  γ  = น้ําหนักจําเพาะของน้ํา 

  sd  = ความลึกที่ใชในการออกแบบ  

  g  = ความเรงเนื่องจากแรงดึงดูดของโลก 

  dC  = สัมประสิทธิ์ของแรงฉุด (Drag coefficient) ดังตารางที่ 2.5 

  w  = ความกวางของโครงสราง (เมตร) 
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ตารางที่ 2.5 สมัประสิทธิ์ของแรงฉุด ( dC ) สําหรับอัตราสวนของความกวาง ( w ) ตอความลกึ ( h ) 

 อัตราสวนของความกวางตอความลึก 

( / 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 
 

สําหรับกรณีทีก่ารไหลมีคามากกวา 10 ฟุตตอวินาทีสามารถคํานวณแรงอทุกพลวัตไดจากสมการ 
 

 21
2dyn dF C V Aρ=  (2.22) 

โดยที่ 

  dC  = สัมประสิทธิ์ของแรงฉุด (Drag coefficient) ดังตารางที่ 2.5 

  ρ  = ความหนาแนนของน้ํา  

  V  = ความเร็วกระแสน้ํา  

  A  = พื้นที่สัมผัสตานทานการไหล  

 

มยผ. 1312-51 (2551) ในการคํานวณแรงที่เกิดจากคล่ืนสึนามิเขาปะทะกับโครงสราง

แบงแรงออกเปนสวนตางๆ ดังนี้ 

1. แรงอุทกสถิตในแนวราบ ( staF ) เปนแรงที่น้ํากระทําตอโครงสรางในแนวราบ โดยแรง

รวมของแรงอุทกสถิตจะกระทําที่ความลึก 2 ใน 3 ของความลึกน้ํานิ่งวัดจากผิวน้ําหาไดจากสมการ 

 21
2staF gh wρ=  (2.23) 
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โดยที่ 

  ρ  = ความหนาแนนของมวลของน้ําทะเลมีคาเทากบั 1026 (kg/m3)  

  g  = ความเรงเนื่องจากแรงโนมถวงของโลกมีคาเทากับ 9.81 (m/s2)  

  h  = ความสูงน้ําทวม (m) 

  w  = ความกวางของโครงสรางดานปะทะคลื่น (m) 
 

2. แรงอุทกสถิตในแนวด่ิงหรือแรงลอยตัว ( buoyF ) เปนแรงที่น้ํากระทําตอโครงสรางหรือ

สวนของโครงสรางที่จมอยูใตน้ํา มีทิศทางในแนวด่ิงผานจุดศูนยกลางมวลของน้ําที่ถูกแทนที่ โดย

เมื่อดินอยูในสภาวะอ่ิมตัวดวยน้ํา (Saturated) อาจทําใหโครงสรางใตดินเกิดความเสียหายได โดย

แรงลอยตัวสามารถคํานวณไดจากสมการ 

 buoyF gVρ=  (2.24) 

โดยที่ 

  ρ  = ความหนาแนนของมวลของน้ําทะเลมีคาเทากับ 1026 (kg/m3) 

  g  = ความเรงเนื่องจากแรงโนมถวงของโลกมีคาเทากับ 9.81 (m/s2)  

  V  = ปริมาตรของน้ําที่ถูกแทนท่ี (m3) 
   

3. แรงอุทกพลวัต (Hydrodynamic) ในแนวราบ ( dynF ) เปนแรงกระทําตอโครงสราง

เนื่องจากการที่น้ําเคลื่อนที่ดวยความเร็วปะทะอาคารและไหลออมโครงสรางไปทางดานขางแรงที่

เกิดข้ึนเปนผลจากการปะทะทางดานหนา แรงฉุดจากแรงเสียดทานทางดานขาง และแรงดูด

ทางดานทายน้ํา คํานวณไดจาก 

 
21

2dyn dF C v Aρ=
  (2.25) 

โดยที่ 

  dC  = สัมประสิทธิ์ของแรงฉุด (Drag coefficient) 

  v  = ความเร็วของกระแสน้ํา (m/s) 

  A  = พื้นที่ดานที่คล่ืนมาปะทะ (m2) 
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ตารางที่ 2.6 สัมประสิทธิ์ของแรงฉุดสําหรับอาคารทั้งหลัง (Drag coefficient, dC ) 

อัตราสวนความกวางอาคารตอความสูงน้าํทวม 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) ในกรณีที่อัตราสวนของความกวางตอความสูงมีคาอยูระหวางชวงที่กาํหนดในตาราง  

              ใหใชวิธีประมาณเชิงเสนสําหรับการคํานวณ 

          2) ถาอาคารจมอยูหลังใหใชอัตราสวนระหวางความกวางตอความสงูอาคารเทานัน้ 

 โดยในการคํานวณหาแรงท่ีเกิดข้ึนจากคล่ืนสึนามิที่กระทํากับอาคารสามารถคํานวณได

โดยการรวมแรงระหวางแรงอุทกสถิตกับแรงอุทกพลวัตเปนแรงลัพธ แลวนําแรงลัพธที่ไดไปกระจาย

เปนความดันโดยในการกระจายน้ันตองกระจายในลักษณะแปรผันแบบเสนตรง โดยมีคาเทากับ

ศูนยที่ความสูงเทากับ 2.1 เทาของความสูงน้ําทวมและเพิ่มข้ึนเปนแบบลักษณะเสนตรงที่ระดับ

ตํ่าลงไป ซึ่งแรงที่ไดจากการกระจายความดันนั้นจะตองเทากับผลรวมของแรงอุทกสถิตกับแรงอทุก

พลวัตขางตน โดยความเร็วกระแสน้ําที่ปะทะอาคาร (v ) ใหใชคาที่แสดงในแผนท่ีเส่ียงภัยสินามิที่

เช่ือถือไดที่คํานึงถึงเหตุการณสึนามิตาง ๆ ที่เปนไปได หากไมมีขอมูลดังกลาวใหใชคาของความเร็ว

ไมตํ่ากวา 1.4 gh  
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2.3 แบบจําลองเกี่ยวกับขอตอของชิ้นสวนองคอาคาร 

 Lower และ คณะ (2003) ไดเสนอแบบจําลอง 2 มิติของขอตอระหวางคานและเสาดัง

แสดงในรูปที่ 2.27 โดยพิจารณาถึงการเลื่อนไถลของเหล็กเสริมหลัก (Bar-slip) ที่ทําใหกําลังยึด

เหนี่ยวลดลง (Bond-strength deterioration) การวิบัติดวยแรงเฉือนในแกนของขอตอ (Joint 

core) และการถายเทแรงเฉือนบริเวณหนาสัมผัสแรงเฉือน (Interface-shear) ของขอตอคานและ

ขอตอเสา  

 
รูปที่ 2.27 แบบจําลองของขอตอระหวางคานและเสา (Lower และ คณะ, 2003) 

ซึ่งในการหาการเคล่ือนที่นั้นจะไมเหมือนกับการหาการเคลื่อนทีของช้ินสวนโครงสราง (Element) 

พื้นฐานทั่วไปที่สามารถหาไดจากแรงกระทําภายนอกที่จุดนั้นๆ แตในการหาการเคล่ือนที่ของขอตอ

เสาและคานนั้นจะสามารถหาไดจากจุดตอภายนอก (External node) และจุดตอภายใน (Internal 

node) ดังแสดงในรูปที่ 2.28 ซึ่งในการคํานวณนั้นจะตองคํานวณใหสอดคลองกับสมดุลของภายใน

ชิ้นสวนโครงสราง  

 
รูปที่ 2.28 การเคล่ือนที่ภายในและภายนอกและการหมุน (Lower และ คณะ, 2003) 
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 Matrin Suthasit (2007) ไดเสนอแบบจําลองของขอตอระหวางคานและเสาโดยพิจารณา

ถึงการเล่ือนไถลของเหล็กเสริมที่ทําใหกําลังยึดเหนี่ยวลดลง (Bone deterioration) และผลของการ

วิบัติจากแรงเฉือนในบริเวณของขอตอ ดังแสดงในรูปที่ 2.30 โดยกําหนดใหพื้นที่รับแรงเฉือน 

(Shear panel) มีการเสียรูปเนื่องจากแรงเฉือนเพียงอยางเดียวและจุดศูนยกลางของช้ินสวนขอตอ

ไมเปล่ียนแปลง ดังรูปที่ 2.29 

 
รูปที่ 2.29 การเสียรูปเนื่องจากแรงเฉือน (Matrin Suthasit 2007) 

 

 

 
รูปที่ 2.30 แบบจําลองขอตอระหวางเสาและคาน (Matrin Suthasit 2007) 
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2.4 ทฤษฎีเกี่ยวกับแบบจําลองไฟเบอร 

ในการวิเคราะหโครงสรางจะใชแบบจําลองไฟเบอรในการวิเคราะหโครงสรางที่มี

พฤติกรรมแบบไมเชิงเสนโดยมีสมมติฐานในการใชแบบจําลองไฟเบอรดังนี้ 

1) ระนาบหนาตัดขององคอาคารภายหลังการรับแรงดัดยังคงเปนเสนตรง (Plane 

sections  remain plain after bending) 

2) การเปล่ียนรูปของชิ้นสวนอาคารถือวามีคานอย สําหรับวัสดุชนิดเดียวกัน และมี

คุณสมบัติเหมือนกันตลอดความยาวช้ินสวน 

3) การเปล่ียนรูปเนื่องจากแรงเฉือนมีคานอยมากไมนํามาพิจารณา 

4) ไมพิจารณาผลของแรงยึดเหน่ียวระหวางคอนกรีตและเหล็กเสริม 

5) ไมพิจารณาผลของการโกงเดาะเนื่องจากเหล็กเสริมตามยาว 
 

ในการวิเคราะหชิ้นสวนองคอาคารของเสาและคานน้ันไดแบงการวิเคราะหออกเปน 2 

สวนดวยกัน โดยในสวนแรกองคอาคารจะมีพฤติกรรมในชวงที่มีพฤติกรรมแบบเชิงเสนคือชิ้นสวน

ขององคอาคารยังไมเกิดความเสียหาย และสวนที่สององอาคารจะมีพฤติกรรมในชวงพฤติกรรม

แบบไมเชิงเสนที่จุดหมุนพลาสติก (Plastic hinge) หรือบริเวณที่โครงสรางเกิดความเสียหาย ซึ่งมัน

จะเกิดข้ึนที่บริเวณปลายขององคอาคาร ดังแสดงในรูปที่ 2.31  

 
รูปที่ 2.31 การจําลองชิน้สวนองคอาคาร  
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ซึ่งในสวนขององคอาคารที่มีพฤติกรรมแบบไมเชิงเสนจะมีการวิเคราะหพฤติกรรมโดยใช

แบบจําลองไฟเบอร ซึ่งเปนการวิเคราะหโดยใชความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียด

ของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด (Unconfined concrete) คอนกรีตที่มีการโอบรัด (Confined 

concrete) และเหล็กเสริมตามยาว (Reinforcement) ในการคํานวณ 

สําหรับการวิเคราะหโครงสรางเพื่อหาคาแรงภายของช้ินสวนของโครงสรางจะใช

ความสัมพันธระหวางการเคลื่อนที่กับสติฟเนทเมตริกซโดยมีสมการพื้นฐานคือ 
 

 { } [ ]{ }F K uΔ = Δ  (2.26) 

  { } [ ] { }1u K F−Δ = Δ   (2.27) 

โดยที่ 

  { }FΔ     เปนเวกเตอรของแรงกระทําภายนอก 

  [ ]K        เปนสติฟเนสเมตริกซของระบบโครงสรางรวม 

  { }uΔ      เปนเวกเตอรของการเปลี่ยนตําแหนงภายนอก 
 

ซึ่ง   [ ]K   คือผลรวมสติฟเนสเมตริกซของช้ินสวนยอยที่หาไดจากแบบจําลองไฟเบอรใน

ระบบพิกัดรวม (Global coordinate system) ซึ่งแปลงมาจากระบบพิกัดเฉพาะ (Local 

coordinate system) โดยช้ินสวนยอยที่ใชในการคํานวณนั้นจะมีระดับข้ันความเสรี (Degree of 

freedom) ของแตละชิ้นสวนยอยเทากับ 6 ซึ่งประกอบไปดวย , , , ,i j i j iu u v v θΔ Δ Δ Δ Δ และ jθΔ  

ดังแสดงในรูปที่ 2.32 โดยในการสรางสติฟเนสเมตริกซของช้ินสวนยอยจากแบบจําลองไฟเบอรนั้น

ทําไดโดยการแบงหนาตัดของชิ้นสวนยอยออกเปนไฟเบอรยอยๆ ดังรูปที่ 2.33 จากนั้นกําหนดแกน

สะเทินแลวจึงคํานวณหาคาความโคง (Curvature) และความเครียดที่เปล่ียนไปจากข้ันกอนหนานี้

ที่จุดกึ่งกลางของหนาตัดดังสมการที่ 2.28 และ 2.29 หลังจากไดความเครียดที่เปล่ียนไปจากขั้น

กอนหนานี้ที่จุดกึ่งกลางของหนาตัดก็จะสามารถหาความเครียดของไฟเบอรที่เปล่ียนไปจากข้ันตอ

หนานี้ที่ตําแหนงของไฟเบอรยอยตางๆ ตามที่ตองการไดดังสมการที่ 2.30 โดยใชสมมติฐานของ

แบบจําลองไฟเบอรที่วา ระนาบของหนาตัดขององคอาคารยังคงเปนเสนตรงและต้ังฉากกับแนว

ยาวขององคอาคารหลังจากเกิดการเปลี่ยนรูปดังรูปที่ 2.34และเม่ือไดความเครียดที่เปล่ียนไปจาก

ข้ันกอนหนานี้ในแตละไฟเบอรยอยตางๆ แลวก็สามารถคํานวณหาความเคนของไฟเบอรยอยตางๆ 

ที่เปล่ียนไปจากข้ันกอนหนานี้โดยใชความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดจาก

แบบจําลองพฤติกรรมทางวัสดุของคอนกรีตและเหล็กเสริม หลังจากนั้นก็จะอินทิเกรตความเคนที่

เปล่ียนไปจากข้ันกอนหนานี้ของไฟเบอรยอยตางๆ บนหนาตัดดังสมการที่ 2.31 และ 2.32 เพื่อหา
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แรงตามแนวแกน (ΔN ) และโมเมนตดัด (ΔM ) ที่เปล่ียนไปจากข้ันกอนหนานี้ของหนาตัดไดและ

สามารถหาแรงเฉือนที่เปล่ียนไปจากข้ันกอนหนานี้หาไดจากสมการที่ 2.33 

ivΔ jvΔ

iθΔ jθΔ

iuΔ juΔ

 
รูปที่ 2.32 ดีกรีของความอิสระสําหรับชิน้สวนยอยของแบบจําลองไฟเบอร 

 
รูปที่ 2.33 การแบงแบบจําลองเปนไฟเบอรยอยๆ 

nεΔ

φΔ
iεΔ

iy  

รูปที่ 2.34 รายละเอียดของหนาตัดที่ใชวเิคราะหดวยแบบจําลองไฟเบอร 

 

    ( ) /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 =เปนการเปล่ียนตําแหนงที่เพิ่มข้ึนที่ปลาย i และ j 

  θΔ i , θΔ j =เปนมุมหมุนที่เพิ่มข้ึนที่ปลาย i และ j  

  L  =  เปนความยาวของช้ินสวนยอย                          

  k  = จํานวนไฟเบอรทั้งหมดของหนาตัด 

  m , n  =       จํานวนไฟเบอรทั้งหมดของคอนกรีตและเหล็กเสริมตามลําดับ 

  ciA , siA  =       พื้นที่หนาตัดของไฟเบอรคอนกรีตและเหล็กเสริมตามลําดับ 

  ciE , siE  =       คาโมดูลัสยืดหยุนของคอนกรีตและเหล็กเสริมตามลําดับ 

  ciy , siy   =      ระยะหางของไฟเบอรคอนกรีตและเหล็กเสริมที่วัดจากแนวแกน  

          สะเทิน   

กําหนดให  

  
2
LM Q MiΔ = −Δ ⋅ −Δ  = โมเมนตดัดที่เพิ่มข้ึนที่ปลาย i 

  
2
LM Q MjΔ = −Δ ⋅ + Δ      = โมเมนตดัดที่เพิ่มข้ึนที่ปลาย 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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เมื่อรวมสมการทั้งหมดที่กลาวมาแลวใหอยูในรูปความสัมพันธระหวางแรงกับการ

เปล่ียนตําแหนงที่เปล่ียนไปจากข้ันกอนหนานี้ของช้ินสวนยอย ทําใหสามารถหาสติฟเนสเมตริกซ

ของชิ้นสวนยอยในระบบพิกัดเฉพาะ (Local coordinate system) โดยไมคิดผลของแรงเฉือนไดดัง

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⎪ ⎪ ⎪ ⎪⎩ ⎭ ⎩ ⎭

 

 

  

23 3 2

2 2

3 2 3 2

2 2

0 0

0 6 012 12 6

6 4 6 2

0 0

0 012 6 12 6

6 2 6 4

z z zz

z z z z

fiber

z z z z

z z z z

EA EAY EA EAY
L L L L

EIEI EI EI
LL L L

EAY EI EI EAY EI EI
L L L L L Lke EA EAY EA EAY
L L L L

EI EI EI EI
L L L L

EAY EI EI EAY EI EI
L L L L L L

⎡ ⎤
− −⎢ ⎥

⎢ ⎥
⎢ ⎥

−⎢ ⎥
⎢ ⎥
⎢ ⎥
− −⎢ ⎥

⎡ ⎤ ⎢ ⎥=⎣ ⎦ ⎢
− −⎢

⎢
⎢

− − −⎢
⎢
⎢

− −⎢
⎣ ⎦

⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥

 

 
 

โดยคาของสติฟเนสเมตริกซ  
fiber

ke
⎡ ⎤
⎣ ⎦  จะมีคาไมคงที่จะแปรเปล่ียนตามแบบจําลอง

ของความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตและเหล็กเสริมที่เราเลือกใชใน

การวิเคราะหของช้ินสวนองคอาคาร 
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2.5 แบบจําลองเกี่ยวกับพฤติกรรมของวัสดุ 

2.5.1 งานวิจัยเกี่ยวกับพฤติกรรมของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด  

Kent และ Park (1971) ไดเสนอแบบจําลองของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดโดยใช

ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดดังแสดงในรูปที่ 2.35 ซึ่งพบวาในชวงแรกกําลังอัด

จะมีคาเพิ่มข้ึนตามสัดสวนของสมการเสนโคงพาลาโบลา และชวงหลังกําลังอัดจะมีคาลดลงอยาง

รวดเร็วโดยมีลักษณะเปนเสนตรง และยังพบวาความเครียดที่จุดประลัยมีคาคอนขางตํ่าซ่ึงแสดงวา

ความเหนียว (ductility) ของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดมีคาคอนขางตํ่า 

cε

fc

'fc

0.002oε = 50uε

'0.5 fc

 
รูปที่ 2.35 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 

(Kent และ Park, 1971) 

ชวง AB ( c oε ε≤ ) 

 
2

' 2 c c
c c

o o

f f ε ε
ε ε

⎡ ⎤⎛ ⎞
⎢ ⎥= − ⎜ ⎟
⎢ ⎥⎝ ⎠⎣ ⎦

 (2.41) 

ชวง 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  = ความเครียดของคอนกรีตที่กําลังสูงสุดมีคาเทากับ 0.002 

 

2.5.2 งานวิจัยเกี่ยวกับพฤติกรรมของคอนกรีตที่มีการโอบรัด   

Mander และ คณะ (1984) ไดเสนอแบบจําลองของคอนกรีตที่มีการโอบรัดโดยใช

ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดดังแสดงในรูปที่ 2.36 โดยทําการทดสอบเสาที่

ไดรับการโอบรัดจากเหล็กเสริมทางขวางรูปส่ีเหล่ียมและวงกลมภายใตแรงอัดที่ไมมีการเยื้องศูนย

และควบคุมใหการหดตัวเปนไปอยางชาๆ (Slow strain rate) โดยหนวยแรงของการโอบรัดดานขาง

จะข้ึนอยูกับลักษณะของการจัดเรียงของเหล็กเสริมตามยาวและเหล็กเสริมตามขวาง โดยจาก

กราฟความเครียดอัดประลัยตามแนวแกน ( )cuε สามารถหาไดจากพื้นที่สวนที่แรเงาของเสนโคง

ของความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียด 

 
รูปที่ 2.36 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่มีการโอบรัด  

(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  = กําลังรับแรงอัดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 

  '
lf  = หนวยแรงโอบรัดประสิทธิผล มีคาเทากับ l ef k⋅  

  lf  = หนวยแรงโอบรัดดานขาง  

  ek  = คาสัมประสิทธิ์โอบรัดประสิทธิผล มีคาเทากับ /e ccA A  

  eA  = พื้นที่ของคอนกรีตที่ถูกโอบรัดประสิทธิผล 

  ccA  = มีคาเทากับ (1 )c ccA ρ−   

  cA  = พื้นที่ของคอนกรีตที่อยูภายในเสนรอบรูปของเหล็กเสริมทางขวาง 

  ccρ  = อัตราสวนระหวางพื้นที่ของเหล็กเสริมตามยาวตอพื้นที่คอนกรีตที่อยู

ภายในเหล็กเสริมทางขวาง 

  cε  = ความเครียดในการหดตัวของคอนกรีต 

 
 

Hoshikuma และ คณะ (1997) ไดเสนอแบบจําลองของคอนกรีตที่มีการโอบรัดโดยใช

ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดดังแสดงในรูปที่ 2.37 โดยไดจากการทดสอบของ

เสาคอนกรีตเสริมเหล็กที่พิจารณาถึงปจจัยของ ปริมาณเหล็กเสริมทางขวางตอปริมาณคอนกรีต 

ระยะระหวางเหล็กเสริมทางขวาง ลักษณะของอ (Hook) สัดสวนของหนาตัดเสา และลักษณะของ

เหล็กยึด (Crosstie) โดยสมมติใหคาของกําลังอัดประลัยมีคาเทากับ 50% ของกําลังอัดสูงสุดโดย

คาที่ไดมีคาใกลเคียงกวาแบบจําลองอ่ืนเมือนําไปเปรียบเทียบกับแบบจําลองอ่ืนๆและเทียบกับผล

การทดสอบ 
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cε

fc

'fc

ccε

'0.5 fc

Edes

cuε
 

รูปที่ 2.37 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่มีการโอบรัด 

(Hoshikuma และ คณะ, 1997) 

ชวง AB: c ccε ε≤  
 

 
1

11
n

c
c c c

cc

f E
n

εε
ε

−⎡ ⎤⎛ ⎞
⎢ ⎥= − ⎜ ⎟
⎢ ⎥⎝ ⎠⎣ ⎦

  (2.54) 

ชวง 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  = กําลังของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด (MPa) 

  cE  = คาโมดูลัสยืดหยุนของคอนกรีต (MPa) 

  desE  = อัตราการลดลงของกราฟในชวง cc c cuε ε ε< ≤  

  sρ  = อัตราสวนระหวางปริมาตรของเหล็กเสริมตอปริมาตรของคอนกรีตที่

ไดรับการโอบรัดโดยคิดจากเสนรอบนอกของเหล็กเสริมทางขวาง 

  yhf  = กําลังที่จุดครากของเหล็กเสริมทางขวาง 

  ,α β = พารามิเตอรที่ข้ึนอยูกับลักษณะของหนาตัดโดย หนาตัดรูปวงกลมจะมี

คา 1α = และ 1β =  หนาตัดรูปส่ีเหล่ียมจะมีคา 0.2α =  ละ 0.4β =  

 

Sakai และ Kawashima (2006) ไดเสนอแบบจําลองของคอนกรีตที่มีการโอบรัดสําหรับ

การถอนแรงกระทํา (Unloading) และการใหแรงกระทําอีกคร้ัง (Reloading) โดยใชความสัมพันธ

ระหวางความเคนและความเครียดดังแสดงรูปที่ 2.28 ซึ่งแบบจําลองที่เสนอมีความใกลเคียงกับผล

การทดสอบที่ใหแรงอัดกับเสาคอนกรีตเสริมเหล็กที่พิจาณาเหล็กเสริมตามขวางในปริมาณที่

แตกตางกัน 

           
                (ก) การถอนแรงกระทํา                                       (ข) การใหแรงอีกคร้ัง 

รูปที่ 2.38 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียด (Sakai และ Kawashima, 2006) 

เสนการถอนแรงกระทํา  

 
2

1
1

1

plc
c ul

ul pl

f f
εε

ε ε
⋅

⋅
⋅

⎡ ⎤
= −⎢ ⎥

⎢ ⎥⎣ ⎦
 (2.61) 

 

 



  41 

เสนการใหแรงอีกคร้ัง  

 

( )

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 ⋅  = กําลังคอนกรีตที่ตําแหนงการถอนแรงกระทําจากเสนโคงขอบเขต 

  1ul nf ⋅ +  = ความเคนคอนกรีตที่จุด ulε  หลังจากการใหแรงอีกเปนคร้ังที่ n  

  1plε ⋅  = ความเครียดพลาสติกของคอนกรีตหลังจากถอนแรงกระทําจาก

    เสนโคงขอบเขต 

  1ulε ⋅  = ความเครียดของคอนกรีตที่ตําแหนงถอนแรงกระทําจากเสนโคง

    ขอบเขต 

  pl nε ⋅  = ความเครียดพลาสติกคอนกรีตหลังจากถอนแรงกระทําคร้ังที่ n 

  reε  = ความเครียดคอนกรีตที่จุดตัดของเสนโคงขอบเขตและเสนการ

    ใหแรงกระทําอีกคร้ัง 

  ulε  = ความเครียดคอนกรีตที่จุดถอนแรงกระทําจากเสนโคงขอบเขต 

 
 

2.5.3 งานวิจัยเกี่ยวกับพฤติกรรมของเหล็กเสริมภายใตแรงกระทําแบบวัฏจักร  
 Gomes และ Appleton(1997) ไดเสนอแบบจําลองของเหล็กเสริมที่พัฒนามาจาก

แบบจําลองของ Menegotto และ Pinto (1973) แสดงในรูปที่ 2.39 โดยใชความสัมพันธระหวาง

ความเคนและความเครียด ดังแสดงในรูปที่ 2.40 ซึ่งพิจารณาถึงการโกงเดาะของเหล็กเสริม โดย

อาศัยหลักการสมดุลของการวิบัติของเหล็กเสริมที่เกิดการโกงเดาะเมื่อคอนกรีตที่หุมเหล็กเสริมเกิด

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 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของเหล็กเสริมภายใตแรงกระทาํ

แบบวัฏจักร (Menegotto และ Pinto, 1973) 

 
รูปที่ 2.40 ความสัมพันธระหวางความเคนกับความเครียดของเหล็กเสริมที่พิจารณาผลการโดง

เดาะขอเหล็กเสริมตามยาว (Gomes และ Appleton, 1996) 

 สมการความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของ 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) 
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  0 0,σ ε  =        ความเคนและความเครียดที่บริเวณจุดตัดของเสนกรอบใน 

             ตําแหนงจุดคราก 

  ,r rσ ε   =       ความเคนแลความเครียดที่ตําแหนงเมื่อใหแรงกระทํากลับขาง 

  sR  = อัตราสวนระหวางคาสติฟเนสในชวงของการแข็งตัวเพิ่มข้ึนตอคา

โมดูลัสยืดหยุนสัมผัสในชวงพฤติกรรมแบบเชิงเสน 

  bR  = คาพารามิเตอรที่มีผลตอสวนโคงของเสนกราฟ (Bauschinger effect) 

หาไดจาก 1
0

2

aR
a

ξ
ξ

−
+

 

  ξ  = ความเครียดที่จุดพลาสติก (Plastic strain) 

  0 1 2, ,R a a   =         คาคงที่ของวัสดุ 
 

สมการความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดในชวงของการใหแรงกระทําอีก

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  = ระยะหางระหวางเหล็กปลอก 

  
S

A  = พื้นที่หนาตัดขวางของเหล็กเสริมตามยาว 

  r  = ความยาวเสนรัศมีของเหล็กเสริมตามยาว 

  saσ  = ความเคนของเหล็กเสริมที่ตําแหนงเมื่อใหแรงกระทํากลับขาง 

  sε  = ความเครียดของเหล็กเสริม 
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2.6 งานวิจัยที่เกี่ยวกับผนังอิฐกอ  

Smith (1966) ทําการทดสอบเพื่อศึกษาพฤติกรรมในการรับแรงการของโครงส่ีเหล่ียม

ผนังอิฐกอ (Square infilled frames) ที่ทําจากเหล็กและมอรตาซึ่งสามารถแยกเปน 2 สวนหลัก

ดวยกันคือ พฤติกรรมในการรับแรงในแนวทแยงและพฤติกรรมในการรับแรงดาน โดยทําการ

ทดสอบจนกวาจะเกิดรอยแตกหรือการวิบัติเนื่องจากแรงอัดเกิดข้ึนกับแบบทดสอบในสวนของ

พฤติกรรมในการรับแรงในแนวทแยงนั้นจะใชแบบทดสอบทั้งหมด 7 ชุด โดยแตละชุดจะประกอบ

ไปดวยแบบทดสอบ 4-5 ตัวอยางในการทดสอบดังแสดงในรูปที่ 2.41 ซึ่งผลการทดสอบแสดงดัง

ตารางที่ 2.7 

ในสวนของพฤติกรรมในการรับแรงดานขางนั้นจะใชแบบทดสอบทั้งหมด 2 ชุด ซึ่งจะ

ประกอบไปดวยโครงส่ีเหล่ียมผนังกอ 1 ชั้น และ 2 ชั้นจํานวนอยางละ 5 ตัวอยางในการทดสอบดัง

แสดงในรูปที่ 2.42 และ รูปที่ 2.43 ซึ่งผลการทดสอบแสดงดังตารางที่ 2.8 

 

 
รูปที่ 2.41 แสดงการทดสอบรับแรงตามแนวทแยงของโครงส่ีเหล่ียมผนังกอ (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 การติดต้ังแบบทดสอบรับแรงดานขางของโครงส่ีเหล่ียมผนงักอ 1 ชั้น (Smith 1966) 

 
รูปที่ 2.43 การติดต้ังแบบทดสอบรับแรงดานขางของโครงส่ีเหล่ียมผนงักอ 2 ชั้น (Smith 1966) 

ตารางที่ 2.8 ผลของการทดสอบรับแรงกระทําดานขาง  
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

แบบจําลองที่เกิดข้ึนจึงทําใหมีการประมาณคาของการสงถายแรงที่เกิดข้ึนกับโครงส่ีเหล่ียมไดดัง

รูปที่ 2.45  

 
รูปที่ 2.44 การเปล่ียนรูปเนือ่งจากแรงกดตามแนวทแยงและแรงกรทาํดานขาง (Smith 1966) 

 
รูปที่ 2.45 การประมาณการสงถายแรงที่เกิดข้ึนสําหรับรูปที่ 2.49 (Smith 1966) 

 

 FEMA 306 (1998) มาตรฐานการประมาณคาความเสียหายของผนังอิฐกอเนื่องจาก

แผนดินไหว สามารถแบงไดดังนี้  

1. ในระนาบ (in-plane) สามารถหากําลังรับแรงเฉือนตามการวิบัติตางๆไดดังนี้ 

 1.1. การวิบัติแบบเฉือนจากการเล่ือนไถล (Sliding-shear failure) โดยความสามารถ

ในการรับแรงเฉือนคํานวณไดจากสมการ 

 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  = ความยาวของผนังอิฐกอ, in  

  infh  = ความสูงของผนังอิฐกอ, in 
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  inft  = ความหนาของคํ้ายันเสมือน (Equivalent strut), in 

  mE  = โมดูลัสยืดหยุนของผนังอิฐกอ, psi. 
 

 1.2. การวิบัติเนื่องจากแรงอัด (Compression failure) สามารถหาแรงเฉือนที่เปนแรง

เฉือนในแนวราบไดดังนี้ 

 '
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 = กําลังอัดของผนังอิฐกอในทิศทางแนวราบซึ่งอาจจะมีคาเทากับ 50% 

ของกําลังรับแรงอัดประลัยของผนังอิฐกอ 

  a  = ความกวางของคํ้ายันเสมือน, in  

  colh  = ความสูงของเสาระหวางเสนศูนยกลางของคาน, in 

  infr  = ความยาวในแนวทแยงของผนังกอ, in 

  colI  = โมเมนตความเฉื่อยของเสา, in4 

 

 1.3. การวิบัติดวยแรงดึงในแนวทแยง (Diagonal tension failure of panel) สามารถหา

แรงเฉือนเนื่องจากการแตกราวไดดังนี้ 

 inf

inf inf

inf inf

2 2 cr
cr

tV
L h
h L

σ
=
⎛ ⎞

+⎜ ⎟
⎝ ⎠

 (2.73) 

โดยที่ 

 '20cr mefσ ≈  (2.74) 

  crσ  = ความสามารถในการรับการแตกราวของผนังอิฐกอ  

  '
mef  =  กําลังรับแรงอัดประลัยของผนังอิฐกอ 

 

 1.4.การวิบัติดวยดวยแรงเฉือนปกติ (General shear failure of panel) สามารถหาแรง

เฉือนเร่ิมตนที่ยอมใหและคาความตานทานแรงเฉือนสุดทายของผนังอิฐกอไดดังนี้ 
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 '2mi vh meV A f=  (2.75) 

 0.3mf miV V=  (2.76) 

โดยที่   

  miV  = คาความตานทานแรงเฉือนเร่ิมตนที่ยอมให 

  mfV  = คาความตานทานแรงเฉือนเนื่องจากของการใหแรงแบบวัฏจักร 

  vhA  =  พื้นที่หนาตัดสุทธิรับแรงเฉือนในแนวราบ 
 

2. ต้ังฉากกับระนาบ (out-of-plane)  

โดยการวิบัติที่เกิดข้ึนนั้นจะเกิดจากการกระจายของความดันที่สม่ําเสมอบนผนังอิฐกอ

สามารถคํานวณไดจาก 

 
'

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 ตองมีคาไมเกิน 1 

  EI  = ความแข็งเชิงดัดของโครงที่ออนที่สุดบนดานที่ไมตอเนื่องของผนังอิฐกอ 
 

ตารางที่ 2.9 ตัวแปรกําลังของผนงัอิฐกอในระนาบต้ังฉาก 
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) ไดทําการศึกษาผลกระทบของผนังอิฐกอตอแรง

กระทําจากแผนดินไหว พบวาในปกติการวิบัติของผนังอิฐกอจะเกิดข้ึนสองแบบคือการวิบัติแบบ

เฉือนจากการเลื่อนไถล (Sliding shear failure) และการวิบัติเนื่องจากแรงอัด (Compression 

failure)  โดยไดมีการจําลองผนังกอเปนลักษณะของคํ้ายันในแนวทแยงเพื่อทําการวิเคราะห และมี

แบบจําลองในการวิเคราะหแสดงดังรูปที่ 2.46 โดยกําลังรับแรงเฉือนของกําแพงอิฐกอที่ใชในการ

คํานวณจะพิจารณาจากกําลังรับแรงเฉือนที่มีคานอยที่สุด ( mV ) ระหวางกลไกของการวิบัติ

เนื่องจากการเลื่อนไถล (Sliding-shear failure) กับกลไกของการวิบัติเนื่องจากแรงอัด 

(Compression failure) โดยสมการความสัมพันธระหวางแรงเฉือนกับระยะการเคล่ือนตัวหาไดดัง

สมการ (2.76) ถึง (2.82) 
 

 
รูปที่ 2.46 หลักการวเิคราะหผนงัอิฐกอ (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   = กําลังรับแรงอัดของผนังกอ 

  0K  = สติฟเนสเร่ิมตน 

   t    = ความหนาของกําแพงอิฐกอ 

  ml   = ความยาวของกําแพงอิฐกอ 

  md  = ความยาวในแนวทแยงของกําแพงอิฐกอ 

   Z   = ความกวางของคํ้ายันเสมือนสามารถหาไดจาก ( ) 0.40.175 mh dλ −  

  θ  = ( )1tan /m mh l−  

  mε ′  = ความเครียดของอิฐกอที่ตําแหนงรับแรงอัดสูงสุด 

  0τ  = หนวยกําลังรับแรงเฉือนของมอรตา 

  μ  = สัมประสิทธิ์แรงเสียดทานการเ ล่ือนไถลของมอรตาหาไดจาก 

0.654 0.000515 jf ′+  
 

 โดยไดทําการปรับใชแบบจําลองสปริงในแนวราบแทนการใชแบบจําลองสปริงในแนว

ทแยงดังรูปที่ 2.47 โดยในการวิเคราะหดวยแรงผลักดานขางจะเห็นไดวาผลที่ไดระหวาง

แบบจําลองทั้งสองนั้นมีคาไมตางกันดังแสดงในรูปที่ 2.48 จึงทําการเลือกแบบจําลองที่ใชสปริงใน

แนวราบเนื่องจากแบบจําลองที่ใชสปริงในแนวราบน้ันจะสามารถใชในการวิเคราะหผนังอิฐกอที่มี

ชองวางไดงายและสะดวกกวาดังตัวอยางแสดงในรูปที่ 2.49 
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รูปที่ 2.47 สปริงในแนวทแยงและสปริงในแนวราบของแบบจําลองผนงัอิฐกอ 

(Mostafaei และ Kabeyasawa, 2004) 

 
รูปที่ 2.48 ผลของการวิเคราะหแรงดานขางของแบบจําลองสปริงแนวราบและแนวทแยง 

(Mostafaei และ Kabeyasawa, 2004) 

 
รูปที่ 2.49 กาํแพงอิฐกอที่มชีองวางของหนาตาง (Mostafaei และ Kabeyasawa, 2004) 



 

บทที่ 3 

การสอบเทียบแบบจําลอง 

ในบทนี้ไดกลาวถึงการสอบเทียบแบบจําลอง (Calibration) กับอาคารที่มีการทดสอบใน

สนามภายใตแรงกระทําดานขาง โดยจะอธิบายถึงหลักการสรางแบบจําลองของอาคารโดยใช

แบบจําลองไฟเบอร (Fiber model) โดยใชโปรแกรมทางไฟไนตเอลิเมนตแบบไมเชิงเสน, 

แบบจําลองที่ใชในจําลองพฤติกรรมของอาคาร และผลของการสอบเทียบแบบจําลองระหวางผลที่

ไดจากวิเคราะหและผลที่ไดจากการทดสอบในสนาม 

3.1 พารามิเตอรที่สําคัญในการจําลองพฤติกรรมของอาคาร 

3.1.1 ระยะจุดหมนุพลาสติก (Plastic hinge length) 

ในงานวิจัยนี้ไดมีการจําลองพฤติกรรมแบบไมเชิงเสนขององคอาคารที่จะเกิดข้ึนที่จุด

หมุนพลาสติกโดยใชแบบจําลองไฟเบอร (Fiber model) ดังนั้นระยะของจุดหมุนพลาสติกที่เกิดข้ึน

หรือบริเวณขององคอาคารที่มีพฤติกรรมแบบไมเชิงเสนจึงเปนพารามิเตอรที่สําคัญในการสราง

แบบจําลองในงานวิจัยนี้ โดยระยะของจุดหมุนพลาสติกไดมีนักวิจัยหลายทานไดเสนอสมการ

สําหรับการคํานวณระยะของจุดหมุนพลาสติกตางๆ ดังนี้  

Barker และ Amarakone (1956) ไดเสนอ ระยะจุดหมุนพลาสติก ( pL ) ไวดังสมการ 

 0.5pL D=  (3.1) 

โดยที่ 

  D = ความลึกของหนาตัดคานหรือเสา 
 

Sawyer (1956) ไดเสนอ ระยะจุดหมุนพลาสติก ( pL ) ไวดังสมการ 

 0.25 0.075pL D L= +  (3.2) 

โดยที่ 

  D = ความลึกของหนาตัดคานหรือเสา 

  L = ความลึกของหนาตัดคานหรือเสา 
 

Park และคณะ (1982) ไดเสนอสมการเพื่อหาระยะของจุดหมุนพลาสติก ซึ่งไดมาจาก

การวัดระยะความเสียหายที่เกิดข้ึนจากการทดสอบภายใตแรงกระทําแบบวัฏจักร 



  54 

 0.08 6p sL L d= +  (3.3) 

โดยที่ 

  L = ความลึกของหนาตัดคานหรือเสา 

  sd  = เสนผาศูนยกลางของเหล็กเสริมตามยาว 
 

Park และ Priestley (1992) ไดเสนอสมการเพื่อหาระยะของจุดหมุนพลาสติก ซึ่ง

พิจารณาผลของเสนผาศูนยกลางและกําลังครากของเหล็กเสริมตามยาว 

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

โดยที่ 

  L = ความลึกของหนาตัดคานหรือเสา 

  bd  = เสนผาศูนยกลางของเหล็กเสริมตามยาว 

  yf  = กําลังครากของเหล็กเสริมตามยาว (Mpa) 
 

3.1.2 ระยะจุดพลาสติกที่ใชในการศึกษา 
ในงานวิจัยนี้จึงทําการศึกษาระยะของจุดหมุนพลาสติกหรือบริเวณที่มีพฤติกรรมแบบไม

เชิงเสน โดยทําการศึกษาเสาคอนกรีตเสริมเหล็กที่ไดมีการทดสอบโดย Sezen และ Moehle, 

(2004) ซึ่งมีขนาด 0.45 เมตร x 0.45 เมตร สูง 2.95 เมตร และมีเหล็กเสริมเปนเหล็กขอออยขนาด 

28 มิลลิเมตรจํานวน 8 เสน โดยที่เหล็กเสริมมีกําลังครากเทากับ 447 Mpa และกําลังอัดประลัย

ของคอนกรีตมีคาเทากับ 21.14 Mpa และรับกําลังตามแนวแกนเทากับ 667 kN ดังแสดงในรูปที่ 

3.1 โดยคาของระยะจุดหมุนพลาสติกตามที่นักวิจัยไดเสนอไวในอดีตสามารถคํานวณไดดังตาราง

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) 

ในการศึกษาระยะของจุดหมุนพลาสติกนั้นจะทําการศึกษาโดนทําการวิเคราะหเสา

คอนกรีตเสริมเหล็กภายใตแรงผลักดานขางดวยวิธีควบคุมระยะการเคล่ือนตัว (Displacement 

control) โดยใชแบบจําลองไฟเบอร 7 ชิ้น ชิ้นละ 0.1 เมตร ในการวิเคราะหเพื่อศึกษาระยะจุดหมุน

พลาสติกของเสาคอนกรีตเสริมเหล็กหรือชวงที่มีพฤติกรรมขององคอาคารเปนแบบไมเชิงเสนโดย

พิจารณาฐานรากเปนแบบยึดแนน ดังแสดงในรูปที่ 3.2 โดยในการวิเคราะหนั้นจะใชโปรแกรมทาง

ไฟไนตเอลิเมนตที่มีชื่อวา TDAP III  โดยใชแบบจําลองคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดและคอนกรีตที่มี

การโอบรัดของ Hoshikuma และ คณะ (1997) ซึ่งแสดงในรูปที่ 2.37 โดยคาพารามิเตอรท่ีใช

สามารถคํานวณไดจากสมการที่ 2.54 ถึง 2.60 โดยคาที่คํานวณไดแสดงดังตารางที่ 3.2 กับตาราง

ที่ 3.3 และใชแบบจําลองเหล็กเสริมของ Menegotto และ Pinto (1973) ดังแสดงในรูปที่ 2.39 โดย

คาพารามิเตอรที่ใชสามารถคํานวณไดจากสมการที่ 2.63 ถึง 2.66 โดยคาที่คํานวณไดแสดงดัง

ตารางที่ 3.4 จากการวิเคราะหพบวาระยะของพฤติกรรมแบบไมเชิงเสนขององคอาคารมีระยะ

ประมาณ 0.5-0.6 เมตร ดังรูปที่ 3.3 ซึ่งมีคาใกลเคียงกับสมการที่เสนอโดย Paulay และ Priestley, 

(1992) 
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รูปที่ 3.2 แบบจําลองไฟเบอร 

 

ตารางที่ 3.2 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด  

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 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่มีการโอบรัด 

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 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหเหล็กเสริมตามยาว 

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) ทีตํ่าแหนงสูงจากพืน้ 0.1 m                             (ข) ที่ตําแหนงสูงจากพืน้ 0.2 m 
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             (ค) ทีตํ่าแหนงสูงจากพืน้ 0.3 m                             (ง) ที่ตําแหนงสูงจากพืน้ 0.4 m 
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             (จ) ที่ตําแหนงสูงจากพืน้ 0.5 m                             (ฉ) ที่ตําแหนงสูงจากพืน้ 0.6 m 
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(ฉ) ที่ตําแหนงสูงจากพืน้ 0.7 m 

รูปที่ 3.3 ความสัมพนัธระหวางความโคงและโมเมนตดัด 
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3.1.3 การวิเคราะหโครงขอแข็ง 
สําหรับการวิเคราะหโครงสรางที่ไมพิจารณาผลของกําแพงอิฐกอดวยการพิจารณา

แบบจําลองไฟเบอรออกเปนไฟเบอรยอยๆ จะทําใหใชเวลานานในการวิเคราะห ดังนั้นเพื่อความ

สะดวกผูดําเนินงานวิจัยจึงพิจารณาความหนาไฟเบอรเทากับระยะของจุดหมุนพลาสติกโดยไดมี

การตรวจสอบแบบจําลองกับผลการวิเคราะห 

วิเคราะหโครงขอแข็งทีไมมีกําแพงอิฐกอที่ไดมีการทดสอบโดย Anil และ Altin (2006) 

โดยทําการทดสอบภายใตแรงกระทําแบบวัฏจักรดวยวิธีการควบคุมระยะการเคล่ือนตัว 

(Displacement control) โดยที่เสาคอนกรีตเสริมเหล็กมีขนาด 0.15 เมตร x 0.10 เมตรและคาน

คอนกรีตเสริมเหล็กมีขนาด 0.30 เมตร x 0.15 เมตร โดยเหล็กเสริมตามยาวในเสามีขนาด 10 

มิลลิเมตร มีกําลังครากเทากับ 475 Mpa และเหล็กเสริมตามยาวในคานมีขนาด 8 มิลลิเมตร มี

กําลังครากเทากับ 592 Mpa โดยที่กําลังอัดประลัยของคอนกรีตทีคาเทากับ 21.80 Mpa ในการ

วิเคราะหนั้นจะใชแบบจําลองไฟเบอรในการจําลองพฤติกรรมไมเชิงเสนขององคอาคารโดยระยะ

ของจุดหมุนพลาสติกใชสมการที่คํานวณมาจากสมการของ Paulay และ Priestley, (1992) โดยท่ี

จุดตอจะมีการจําลองพฤติกรรมเปนแบบจุดตอแข็งเกร็งและฐานรากเปนแบบยึดแนน ดังแสดงรูปที่ 

3.4 โดยใชแบบจําลองคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดและคอนกรีตที่มีการโอบรัดของ Sakai และ 

Kawashima (2006) ซึ่งแสดงในรูปที่ 2.38 โดยคาพารามิเตอรที่ใชสามารถคํานวณไดจากสมการที่ 

2.54 ถึง 2.60 โดยคาที่คํานวณไดแสดงดังตารางที่ 3.5 กับตารางที่ 3.6 และใชแบบจําลองเหล็ก

เสริมของ Menegotto และ Pinto (1973) ดังแสดงในรูปที่ 2.39 โดยคาพารามิเตอรที่ใชสามารถ

คํานวณไดจากสมการที่ 2.63 ถึง 2.66 ซึ่งคาที่คํานวณไดแสดงดังตารางที่ 3.7 โดยผลที่ไดจากการ

วิเคราะหเทียบกับผลการทดสอบพบวาผลความสัมพันธระหวางแรงและระยะการเคล่ือนตัวมีความ

ใกลเคียงกัน แตในชวงแรกแรงที่ไดจากการวิเคราะหนั้นจะมีคามากกวาแรงที่ไดจากผลการทดสอบ

ประมาณ 20 % โดยผลของการเปรียบเทียบระหวางการวิเคราะหกับผลการทดสอบไดแสดงดังรูปที ่

3.5  
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 รูปที่ 3.4 โครงขอแข็งที่ใชในการตรวจสอบแบบจําลอง (Anil และ Altin, 2006) 

ตารางที่ 3.5 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 

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 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่มีการโอบรัด 

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 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหเหล็กเสริมตามยาว 

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 การวิบัติของโครงขอแข็งที่พิจารณา (Anil และ Altin, 2006) 

 

วิเคราะหโครงขอแข็งทีพิจารณาผลของกําแพงอิฐกอที่ไดมีการทดสอบ Meherbi และ 

Shing (1994) ตัวอยางทดสอบที่ 8 ดังรูปที่ 3.7 โดยทําการทดสอบภายใตแรงกระทําดานขางดวย

วิธีการควบคุมระยะการเคล่ือนตัว (Displacement control) โดยในการจําลองพฤติกรรมของโครง

ขอแข็งนั้นโดยใชแบบจําลองไฟเบอรในการจําลองพฤติกรรมแบบไมเชิงเสนและใชสปริงในแนว

ทแยงในการจําลองพฤติกรรมที่เกิดข้ึนของอิฐกอ โดยใชแบบจําลองคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดและ

คอนกรีตที่มีการโอบรัดของ Sakai และ Kawashima (2006) ซึ่งแสดงในรูปที่ 2.38 โดย

คาพารามิเตอรที่ใชสามารถคํานวณไดจากสมการที่ 2.54 ถึง 2.60 โดยคาที่คํานวณไดแสดงดัง

ตารางที่ 3.8 กับตารางที่ 3.9 และใชแบบจําลองเหล็กเสริมของ Menegotto และ Pinto (1973) ดัง

แสดงในรูปที่ 2.39 โดยคาพารามิเตอรที่ใชสามารถคํานวณไดจากสมการที่ 2.63 ถึง 2.66 โดยคาที่

คํานวณไดแสดงดังตารางที่ 3.10 สวนแบบจําลองของกําแพงอิฐกอใช แบบจําลองของ Mostafaei 
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และ Kabeyasawa (2004) ดังแสดงในรูปที่ 2.46 จากผลการทดสอบกําลังรับแรงอัดของผนังกอมี

คาเทากับ  170 kg/cm2 และคากําลังรับแรงอัดของมอรตามีคาเทากับ  160 kg/cm2 โดย

คาพารามิเตอรที่ใชสามารถคํานวณไดจากสมการที่ 2.78 ถึง 2.84 โดยคาที่คํานวณไดแสดงดัง

ตารางที่ 3.11 ผลที่ไดจากการวิเคราะหเทียบกับผลการทดสอบพบวาคาที่ไดมีความใกลเคียงกันดัง

แสดงดังรูปที่ 3.9  โดยการวิบัติของโครงสรางแสดงดังรูปที่ 3.10 

 
 รูปที่ 3.7 โครงขอแข็งที่พจิารณาผลของกาํแพงอิฐกอที่ใชในการวิเคราะห  

(Meherbi และ Shing, 1994) 

 

 
 รูปที่ 3.8 แบบจําลองของโครงขอแข็งที่มกีําแพงอิฐกอ 
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ตารางที่ 3.8 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 

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 3.9คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่มีการโอบรัด 

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 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหเหล็กเสริมตามยาว 

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 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหกาํแพงอิฐกอ 

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 การวิบัติของโครงขอแข็งที่มีกาํแพงอิฐกอ 

ซึ่งจากผลของการวิเคราะหพบวา ในการใชความหนาของไฟเบอรเทากับระยะของจุด

หมุนพลาสติกผลที่ไดจากการวิเคราะหมีคาใกลเคียงกับผลการทดสอบ โดยมีคาความคลาดเคลือ่น

ไมมาก ดังนั้นผูทําการวิจัยจึงทําการใชความหนาของไฟเบอรเทากับระยะของจุดหมุนพลาสติกที่

คํานวณจากสมการของ Paulay และ Priestley, (1992) 

 

3.2 อาคารที่ใชในการสอบเทียบแบบจําลอง 

อาคารที่ใชในการสอบเทียบแบบจําลอง (Calibration) เปนอาคารสถานีตรวจอากาศ 

ของกรมอุตุนิยมวิทยา ตําบลคึกคัก อําเภอตะกั่วปา จังหวัดพังงา ซึ่งเปนอาคารที่ไดรับผลกระทบ

จากเหตุการณสึนามิเม่ือวันที่ 26 ธันวาคม 2547 ดังแสดงในรูปที่ 3.11 โดยจากการสํารวจความ

เสียหายของอาคารท่ีเกิดข้ึนพบวากําแพงอิฐกอดานต้ังฉากกับแรงกระทํามีความเสียหายเกิดข้ึน

ทั้งหมด และคานที่บังแดด (Fin) บริเวณดานบนของอาคารเกิดรอยราว ดังแสดงในรูปที่ 3.12 สวน

โครงสรางเสาและคานมีความเสียหายเกิดข้ึนเล็กนอย 

 อาคารสถานีตรวจอากาศ ของกรมอุตุนิยมวิทยา เปนอาคารคอนกรีตเสริมเหล็ก 1 ชั้น โดย

พื้นอาคารถูกยกใหอยูสูงจากระดับพื้นดินประมาณ 0.9 เมตร และจากรองรอยทําใหทราบระดับน้ํา

ทวมสูงประมาณ 4.4 เมตรจากพื้นดิน อาคารมีแปลนขนาด 7 เมตร x 10 เมตร รายละเอียดแบบ

แปลนของอาคารไดแสดงไวในรูปที่ 3.13 และรายละเอียดของกําแพงอิฐกอในแนวขนานกับทิศทาง

แรงกระทําแสดงไวในรูปที่ 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 แบบแปลนโครงสรางอาคารสถานีตรวจอากาศของกรมอุตุนิยมวิทยา 

(ปณิธาน ลักคุณะประสิทธิ ์และ คณะ, 2008) 
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รูปที่ 3.14 ตําแหนงของกาํแพงอิฐกอ 

3.3 ผลการทดสอบในสนาม 

จากการทดสอบในสนามของ Ruangrassamee และคณะ (2008) ไดทําการทดสอบ

อาคารสถาณีตรวจอากาศ ของกรมอุตุนิยมวิทยาดวยวิธีผลักดานขาง ซึ่งต้ังอยูที่ตําบลศึกคัก 

อําเภอตะกั่วปา จังหวัดพังงา โดยในการทดสอบไดใชแจ็คไฮดรอริกในการผลักอาคารในแนวราบ

ดวยวิธีควบคุมแรง (Force control) ที่ดานหนาของอาคารเปนจํานวน 6 จุดดังแสดงในรูปที่ 3.15 

และทําการตรวจวัดระยะการเคล่ือนตัวของอาคารในแนวราบบริเวณดานหลังของอาคารที่ตําแหนง

ตางๆ ดังแสดงในรูปที่ 3.16 โดยผลจากการทดสอบในสนามสามารถหาความสัมพันธระหวางระยะ

การเคลื่อนตัวของอาคารในแนวราบบริเวณดานบนของอาคารที่ตําแหนงC-T-A3, C-T-B3, C-T-

C3 กับแรงที่กระทําไดดังรูปที่ 3.17 และระยะการเคล่ือนตัวของอาคารเทียบกับสภาวะแรงกระทํา

ตางๆ ไดดังรูปที่ 3.18 
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     (ก) การติดต้ังแจ็คไฮดรอริก                              (ข) ตําแหนงของการผลักอาคาร 

รูปที่ 3.15 การติดต้ังแจ็คไฮดรอริกที่ตําแหนงหนาอาคาร 

 
รูปที่ 3.16 แสดงตําแหนงทีติ่ดเคร่ืองวัดระยะการเคล่ือนตัวบริเวณดานหลังของอาคาร 

(Ruangrassamee และคณะ, 2008) 
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รูปที่ 3.17 แรงและระยะการเคล่ือนตัวที่ดานบนของอาคาร (Ruangrassamee และคณะ, 2008) 
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รูปที่ 3.18 ระยะการเคล่ือนตัวของอาคารที่สภาวะแรงกระทําตางๆ  

(Ruangrassamee และคณะ, 2008) 

3.4 กําลังของวัสดุของอาคารที่ใชในการวิเคราะห 

การวิเคราะหอาคารสถานีตรวจอากาศ ของกรมอุตุนิยมวิทยา ไดใชกําลังวัสดุของ

คอนกรีตและผนังกอที่ไดจากผลการทดสอบ โดยกําลังของคอนกรีตอางอิงจาก Ruangrassamee 

และคณะ (2008) สวนกําลังของผนังกอไดมีการทดสอบในหองปฏิบัติการ จุฬาลงกรณ

มหาวิทยาลัยซ่ึงเปนอิฐที่มาจากอาคารจริงซึ่งในการทดสอบไดใชตัวอยางทดสอบที่มีขนาดกวาง 

0.3 เมตร สูง 0.3 เมตร และ หนา 0.1 เมตร ดังแสดงในรูปที่ 3.19  สวนกําลังของเหล็กเสริมรับแรง

ดึงอางอิงจาก ลักคุณะประสิทธิ์ และ คณะ (2008) และกําลังของมอรตาอางอิงจากมาตรฐาน 

ASTM C270-00 ซึ่งแสดงดังตอไปนี้  

ตารางที่ 3.12 คุณสมบัติของวัสดุของอาคาร 

คุณสมบัติวัสดุของอาคาร กําลังวัสดุ รายการอางอิง 

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

กําลังรับแรงดึงครากของเหล็กเสริม ( )yf  240 Mpa 
ปณิธาน ลักคุณะประสิทธิ์ และ คณะ 

(2008) 

กําลังรับแรงอัดของผนังกอ ( )'
mf  7.76 Mpa ทดสอบในหองปฏิบัติการ 

กําลังรับแรงอัดของมอรตา ( )'jf  5.2 Mpa ASTM C270-00 
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รูปที่ 3.19 การทดสอบในหองปฏิบัติการ 

 

3.5 การจําลองพฤติกรรมของอาคารท่ีใชในการสอบเทียบแบบจําลอง 

 งานวิจัยนี้ไดทําการสอบเทียบแบบจําลอง (Calibration) โดยการวิเคราะหอาคารสถานี

ตรวจอากาศ ของกรมอุตุนิยมวิทยาภายใตแรงแรงกระทําดานขางดวยวิธีควบคุมแรงเปรียบเทียบ

กับผลที่ไดจากการทดสอบในสนาม โดยใชโปรแกรมไฟไนตเอลิเมนตชื่อโปรแกรม TDAP III ซึ่งเปน

โปรแกรมที่สามารถอธบิายพฤติกรรมของอาคารไดถึงระดับวัสดุของคอนกรีตและเหล็กเสริม โดยใช

แบบจําลองไฟเบอร (Fiber model) สําหรับการจําลองพฤติกรรมแบบไมเชิงเสน และใช

ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด (Unconfined 

concrete) คอนกรีตที่มีการโอบรัด (Confined concrete) และเหล็กเสริมตามยาว 

(Reinforcement) ในการคํานวณ โดยในการวิเคราะหแบบจําลองไดพิจารณาอาคารเปนโครงขอ

แข็งแบบ 2 มิติ และแบบ 3 มิติ ที่พิจารณาผลของกําแพงอิฐกอในแนวขนานกับทิศทางของแรง

กระทํา ดังแสดงในรูปที่ 3.20      

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

รูปที่ 3.20 การจําลองพฤติกรรมของอาคาร 
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 ในการจําลองพฤติกรรมของเสาและคานจะแบงออกเปน 2 สวนคือสวนที่มีพฤติกรรมแบบ

เชิงเสนและสวนที่มีพฤติกรรมแบบไมเชิงเสน โดยพฤติกรรมแบบไมเชิงเสนจะเกิดข้ึนที่บริเวณ

ปลายของเสาและคานหรือบริเวณที่เกิดจุดหมุนพลาสติก (Plastic hinge) ดังแสดงในรูปที่ 3.21 

โดยความยาวของจุดหมุนพลาสติก ( pL ) สามารถหาไดจากสมการ (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 เสนผาศูนยกลางของเหล็กเสริมตามยาว (mm) 

  yf  คือ กําลังรับแรงดึงครากของเหล็กเสริมตามยาว (Mpa) 
 

ในการจําลองพฤติกรรมของเสาและคานที่มีพฤตกรรมแบบไมเชิงเสนจะใชแบบจําลอง

ไฟเบอร (Fiber element) โดยการแบงหนาตัดคอนกรีตเสริมเหล็กออกเปนไฟเบอรยอยๆ และใช

ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่มีการโอบรัด (Confined 

concrete), คอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด (Unconfined concrete), และเหล็กเสริมตามยาว 

(Reinforcement) ในการคํานวณ โดยมีสมมติฐานในการใชแบบจําลองไฟเบอรคือ 

1) ระนาบหนาตัดของช้ินสวนของอาคารยังคงเปนเสนตรงเสมอเม่ือรับแรงดัด 

(Plane sections  remain plain after bending) 

2) การเปล่ียนรูปของชิ้นสวนอาคารถือวามีคานอย สําหรับวัสดุชนิดเดียวกัน และมี

คุณสมบัติเหมือนกันตลอดความยาวช้ินสวน 

3) การเปล่ียนรูปเนื่องจากแรงเฉือนมีคานอยมากไมนํามาพิจารณา 

4) ไมพิจารณาผลของแรงยึดเหน่ียวเนื่องจากการเลื่อนไถลระหวางคอนกรีตและ
เหล็กเสริม 

5) ไมพิจารณาผลเนื่องจากการโกงเดาะของเหล็กเสริมตามยาว 
  

 ในการจําลองพฤติกรรมของจุดตอ (Joint) จะจําลองเปนแบบขอจุดแข็งเกร็ง (Rigid joint) 

โดยความยาวของสวนที่เปนช้ินสวนแข็งเกร็งจะมีความความยาวเทากับคร่ึงหนึ่งของความลึกของ

คานหรือเสา ดังแสดงในรูปที่ 3.22 และในการจําลองพฤติกรรมของพื้นอาคารจะจําลองพฤติกรรม

เปนแบบพื้นแข็งเกร็ง (Rigid floor) ดวยเชนเดียวกัน โดยพิจารณาฐานรากเปนแบบยึดแนน  
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รูปที่ 3.21 การจําลองพฤติกรรมขององคอาคาร 

 
รูปที่ 3.22 รายละเอียดจุดตอ 

 

3.5.1 แบบจําลองคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 

 การจําลองพฤติกรรมของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดไดใชแบบจําลองของ Hoshikuma และ 

คณะ (1997) ดังรูปที่ 3.23 โดยไดคํานวณคาพารามิเตอรที่ใชมาจากสมการของ Kent และ Park 

(1971) ดังสมการที่ 2.41 ถึง 2.45 โดยคาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหแบบจําลองไดแสดงดัง

ตารางที่ 3.13 
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รูปที่ 3.23 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 

(Hoshikuma และ คณะ, 1997) 

 

ตารางที่ 3.13 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 

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 

 การจําลองพฤติกรรมของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดไดใชแบบจําลองของ Hoshikuma และ 

คณะ (1997) ดังรูปที่ 3.24 แตเนื่องจากอัตราสวนระหวางปริมาตรคอนกรีตตอปริมาตรของเหล็ก

ปลอกมีคานอย ดังนั้นในการวิเคราะหจึงไดคํานวณคาพารามิเตอรที่ใชมาจากสมการของ Kent 

และ Park (1971) ดังสมการที่ 2.41 ถึง 2.45 โดยคาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหแบบจําลองได

แสดงดังตารางที่ 3.14  

cε

fc

'fc

ccε

'0.5 fc

Edes

cuε

'0.2 fc

 
รูปที่ 3.24 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่มีการโอบรัด 

(Hoshikuma และ คณะ, 1997) 



  73 

ตารางที่ 3.14 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่มีการโอบรัด 

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 

 การจําลองพฤติกรรมของเหล็กเสริมตามยาวใชแบบจําลองของ Menegotto และ Pinto 

(1973) ดังแสดงในรูปที่ 3.25 โดยพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหสามารถคํานวณไดจากสมการที่ 

2.63 ถึง 2.66 โดยไดแสดงดังตารางที่ 3.15 

sσ
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( , )sy syε σ ( , )1r rε σ

( , )r rε σ

( , )0 0ε σ

( , )sy syε σ− −
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รูปที่ 3.25 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของเหล็กเสริมตามยาว  

(Menegotto และ Pinto, 1973) 

 

ตารางที่ 3.15 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหเหล็กเสริมตามยาว 

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 แบบจําลองกําแพงอิฐกอ 

 การจําลองพฤติกรรมของกําแพงอิฐกอไดใชแบบจําลองของ Mostafaei และ 

Kabeyasawa (2004) โดยใชสปริงในแนวทแยงเพื่อจําลองพฤติกรรมของกําแพงอิฐกอที่เกิดข้ึน ดัง

แสดงในรูปที่ 3.26 และใชความสัมพันธระหวางแรงเฉือนกับระยะการเคล่ือนตัวในการคํานวณดัง

แสดงในรูปที่ 3.27 ซึ่งกําลังของผนังกอมีคาเทากับ 7.74 Mpa และ กําลังของมอรตามีคาเทากับ 

5.2 Mpa โดยคาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหกําแพงอิฐกอสามารถคํานวณไดจากสมการที่ 

2.78 ถึง 2.84 โดยไดแสดงดังตารางที่ 3.16 
 

         
รูปที่ 3.26 การจําลองพฤติกรรมของกําแพงอิฐกอ 
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รูปที่ 3.27 ความสัมพันธระหวางแรงเฉือนและระยะการเคล่ือนตัวของกําแพงอิฐกอ 

(Mostafaei และ Kabeyasawa, 2004) 
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ตารางที่ 3.16 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหกาํแพงอิฐกอ 

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 คือกําแพงอิฐกอที่อยูเหนือคานคอดินไปจนถึงบริเวณพื้นอาคาร  

 

3.6 การสอบเทียบแบบจําลองโดยการวิเคราะหแบบ 2 มิติ 

การสอบเทียบแบบจําลองโดยการวิเคราะหแบบ 2 มิติ จะทําการวิเคราะหอาคารสถานี

ตรวจอากาศของกรมอุตุนิยมวิทยาทีละโครงขอแข็งโดยแบงออกเปนโครงขอแข็งในแนว A, โครงขอ

แข็งในแนว B และโครงขอแข็งในแนว C โดยทําการผลักอาคารในแนวราบที่ตําแหนงกึ่งกลางคา

บริเวณดานบนและดานลาง 2 จุด ดวยวิธีควบคุมแรง ดังรูปที่ 3.28  

 จากการวิเคราะหแบบ 2 มิติ พบวาเม่ือนําความสัมพันธระหวางแรงที่กระทํากับระยะ

การเคลื่อนตัวของอาคารมาเปรียบเทียบกับผลของการทดสอบในสนามพบวามีความคลาดเคล่ือน

เกิดข้ึนดังแสดงในรูปที่ 3.29 ถึง รูปที่ 3.31 สําหรับโครงขอแข็งในแนว A, ในแนว Bและในแนว C 

ตามลําดับ 
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1 2 3

Lateral load

Frame C

Lateral load

 
รูปที่ 3.28 แบบจําลองโครงสรางแบบ 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 เปนผลจากการวิเคราะหโครงขอแข็งในแนว A พบวามีระยะการเคล่ือน

ตัวของอาคารมากเม่ือเปรียบเทียบกับผลของการทดสอบในสนามเนื่องจากโครงสรางของโครงขอ

แข็งในแนว A เปนโครงสรางที่มีแตเสาและคานไมมีกําแพงอิฐกอในการรับแรงและไมมีการยึดร้ัง

ดวยโครงขอแข็งในแนวใกลเคียงจึงทําใหสติฟเนสของโครงขอแข็งมีคานอย 

จากรูปที่ 3.30 เปนการวิเคราะหโครงขอแข็งในแนว B ผลที่ไดจากการวิเคราะหพบวา

การเคลื่อนตัวที่ตําแหนง C-T-B3 มีคานอยกวาคาที่ไดจากการทดสอบในสนามเน่ืองจากโครงสราง

ของโครงขอแข็งในแนว B เปนโครงสรางที่มีกําแพงอิฐกอชวยในการรับแรงจึงทําใหสติฟเนสของ

โครงขอแข็งมีคาสูง 

จากรูปที่ 3.31 เปนการวิเคราะหโครงขอแข็งในแนว C ผลที่ไดจากการวิเคราะหพบวามี

คาของการเคลื่อนตัวที่ตําแหนง C-T-C3มากกวาการทดสอบในสนาม เนื่องจากกําแพงอิฐกอ

บริเวณช้ัน 1ของโครงขอแข็งนี้มีชองเปดทําใหพื้นที่ของกําแพงอิฐกอลดนอยลงและไมมีการยึดร้ัง

ของโครงขอแข็งในแนวใกลเคียงจึงทําใหระยะการเคลื่อนตัวดานขางของโครงขอแข็งเพิ่มมากข้ึน

เนื่องจากสติฟเนสของโครงขอแข็งลดลง 

 

3.7 การสอบเทียบแบบจําลองโดยการวิเคราะหแบบ 3 มิติ 

จากการวิเคราะหอาคารสถานีตรวจอากาศของกรมอุตุนิยมวิทยาแบบ 3 มิติ ดวยการ

ผลักอาคารในแนวราบโดยวิธีควบคุมแรง โดยใหแรงที่บริเวณดานหนาของอาคาร 6 จุดเหมือนกับ

การทดสอบในสนาม สามารถหาความสัมพันธระหวางแรงที่กระทํากับระยะการเคล่ือนตัวของโครง

ขอแข็งเปรียบเทยีบกับผลจากการทดสอบในสนามไดดังรูปที่ 3.32 ถึง รูปที่ 3.34 โดยคาความ

คลาดเคลื่อนของการวิเคราะหไดแสดงใน  ตารางที่ 3.17 ถึง   ตารางที่ 3.19 
 

  ตารางที่ 3.17 ความคลาดเคลื่อนของระยะการเคล่ือนตัวสูงสุด 

ระยะการเคล่ือนตัวสูงสุด (mm) 
โครงขอแข็ง 

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) 
โครงขอแข็ง 

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) 
โครงขอแข็ง 

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 % 

 

จากการวิเคราะหพบวากําแพงอิฐกอในแนว B รับแรงกระทําประมาณ 70 % ของแรงที่

กระทําและจากรูปที่ 3.35 จุด X แสดงถึงจุดที่มีการเปลี่ยนแปลงของความสัมพันธระหวางแรงกับ

ระยะการเคลื่อนตัวของกําแพงอิฐกอในแนว B เนื่องมาจากแบบจําลองที่ใชในการจําลองพฤติกรรม

โดยเปนจุดที่ทําใหสติฟเนสของกําแพงอิฐกอมีคาลดลง ทําใหระยะการเคล่ือนตัวของโครงสราง

เพิ่มข้ึนอยางมากทําใหเกิดความคลาดเคล่ือนเมื่อนําผลที่ไดไปเปรียบเทียบกับผลการทดสอบใน

สนามและจากรูปที่ 3.36 แสดงตําแหนงของการเกิดการครากของเหล็กเสริมตามยาวของเสาใน

แนว A สวนกําลังคอนกรีตมีคาตํากวากําลังรับแรงสูงสุดดังแสดงในรูปที่ 3.37 และ รูปที่ 3.38 

จากรูปที่ 3.39 พบวาระยะการเคล่ือนตัวของโครงขอแข็งในแนว Aและแนว B มีคามาก

จึงทําใหโครงสรางเกิดการหมุนในทิศทางตามเข็มนาฬิกา โดยคาการเคล่ือนที่ในชวงแรกที่ไดจาก

การวิเคราะหมีคานอยกวาที่ไดจากผลการทดสอบแตหลังจากจุดเปล่ียนสติฟเนสของแบบจําลอง

กําแพงอิฐกอทําใหการเคลื่อนที่เพิ่มข้ึนจนทําใหที่ระดับแรงสูงสุดมีระยะการเคล่ือนตัวของอาคารที่

ไดจากการวิเคราะหมีคามากกวาที่ไดจากการทดสอบในสนาม 
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รูปที่ 3.32 แรงและระยะการเคล่ือนตัวของFrame A โดยการวิเคราะหแบบ 3 มิติ 
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รูปที่ 3.33 แรงและระยะการเคล่ือนตัวของFrame B โดยการวิเคราะหแบบ 3 มิติ 
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รูปที่ 3.34 แรงและระยะการเคล่ือนตัวของFrame C โดยการวิเคราะหแบบ 3 มิติ 
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รูปที่ 3.35 แรงและระยะการเคล่ือนตัวของกําแพงอิฐกอ  
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รูปที่ 3.36 ความเคนและความเครียดของเหล็กเสริมตามยาวของเสา frame A 

0

2

4

6

8

10

12

14

0 0.0005 0.001 0.0015 0.002 0.0025 0.003

Hoshikuma model
(Unconfined )
Analytical

S
tre

ss
 (M

pa
)

Strain (m/m)  
รูปที่ 3.37 ความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดของเสา Frame A  

(คอนกรีตหุม) 

 X 

Y 

Y 

Y 

X 

Y 

X 

X 



  82 

0

2

4

6

8

10

12

14

0 0.0005 0.001 0.0015 0.002 0.0025 0.003

Hoshikuma model
(Confined)
Analytical

S
tre

ss
 (M

pa
)

Strain (m/m)  
รูปที่ 3.38 ความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่มีการโอบรัดของเสา Frame A (แกนคอนกรีต) 

0

2

4

6

8

10

12

14

16

58.69 kN
Experiment
165.07 kN
Experiment
269.79 kN
Experiment
330.30 kN
Experiment
381.41 kN
Experiment
58.69 kN
Analytical 
165.07 kN
Analytical
269.79 kN
Analytical
330.30 kN
Analytical
381.41 kN
Analytical

Di
sp

lac
em

en
t (

m
m)

Frame A Frame CFrame B

 
รูปที่ 3.39 เปรียบเทยีบการเคลื่อนตัวดานบนของอาคารท่ีสภาวะแรงกระทําตางๆ 

 

X 

Y 



 

บทที่ 4 

การวิเคราะหโครงสราง 

 ในบทนี้จะแสดงการวิเคราะหพฤติกรรมของอาคารภายใตแรงกระทําจากสึนามิ ซึ่งจะ

ประกอบไปดวยวิธีการจําลองพฤติกรรมของอาคารและแบบจําลองที่ใชในการวิเคราะหอาคารซึ่ง

เปนอาคารคอนกรีตเสริมเหล็กที่ไดรับความเสียหายอยางมากถึงข้ันเกิดการวิบัติจากสึนามิเมื่อวันที่ 

26 ธันวาคม 2547 และผลของการวิเคราะหที่เกิดข้ึนกับอาคารคอนเกรีตเสริมเหล็กภายใตแรง

กระทําจากสึนามิ 

4.1 อาคารท่ีทําการวเิคราะห 

 ในการศึกษาพฤติกรรมของอาคารคอนกรีตเสริมเหล็กภายใตแรงกระทําจากสินามินั้น จะ

พิจารณาจากอาคารที่ไดรับความเสียหายจากเหตุการณสึนามิในคร้ังนั้น ซึ่งอาคารทีใชสําหรับการ

วิเคราะหพฤติกรรมคือ ศูนยพัฒนาเด็กเล็กกมลาซึ่งต้ังอยูที่หมูที่ 3 ตําบลกมลา อําเภอกะทู จังหวัด

ภูเก็ต ดังแสดงในรูปที่ 4.1 และรูปที่ 4.2 ซึ่งเปนอาคารที่ไดรับความเสียหายระดับข้ันวิบัติหลังจาก

เหตุการณสึนามิในคร้ังนั้นโดยความเสียหายไดแสดงไวในรูปที่ 4.3 จากรูปพบวาความเสียหายของ

อาคารเกิดข้ึนกับบริเวณดานขางของอาคารทั้งสองขาง โดยศูนยพัฒนาเด็กเล็กกมลาเปนอาคาร

คอนกรีตเสริมเหล็กหนึ่งชั้น มีความสูงจากพื้นดินถึงคานหลังคาเทากบั 3.9 ม. แปลนอาคารมคีวาม

ยาว 27 เมตร และความกวาง 24 เมตร ซึ่งอาคารมีลักษณะเปนรูปตัว U ดังแสดงในรูปที่ 4.4  

 จากรูปที่ 4.1 จะเห็นวาตําแหนงของอาคารศูนยพัฒนาเด็กเล็กกมลา โดยอยูหางจาก

ชายหาดประมาณ 200 เมตรและจากรูปที่ 4.3 จะเห็นวาอาคารมีความเสียหายเกิดข้ึนที่ดานขาง

ของอาคารทั้งสองขางเมื่อรับแรงปะทะจากคล่ืนสึนามิเนื่องจากตําแหนงที่ต้ังของอาคารมทีศทางต้ัง

ฉากกับแรงกระทําดังนั้นบริเวณดานขางของอาคารทั้งสองขาวจึงเปนบริเวณที่ไดรับแรงปะทะจาก

คล่ืน สําหรับการวิเคราะหอาคารนั้นจะพิจารณาโครงสรางของอาคารเปนโครงขอแข็ง A-A และ

โครงขอแข็ง B-B ดังแสดงในรูปที่ 4.4 ที่พิจารณาทิศทางในการรับแรงที่แตกตางกัน โดยโครงขอ

แข็งจะพิจาณาแรงกระทําในทิศทางต้ังฉากกับโครงขอแข็งเนื่องจากเปนบริเวณดานหนาของอาคาร

ดานปะทะกับคล่ืนสึนามิสวนโครงขอแข็งในแนว B-B จะพิจารณาแรงในกระในทิศทางขนานกับ

โครงขอแขงเนื่องจากอาคารศูนยพัฒนาเด็กเล็กกมลามีลักษณะเปนรูปตัว U ทําใหคล่ืนสามารถ

เคล่ือนที่เขามาในชองวางแลวปะทะกับโครงขอแข็งในแนวขนานกับโครงขอแข็งได ดังนั้นจึง

พิจารณาแรงปะทะในแนวขนานกับโครงขอแข็ง โดยที่โครงขอแข็ง A-A และโครงขอแข็ง B-B เปน
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โครงขอแข็งที่มีความเสียหายเกิดข้ึน และจากขอมูลสํารวจพบวากําแพงอิฐกอในทิศทางต้ังฉากกับ

แรงกระทําจะมีความเสียหายเกิดข้ึนเม่ือไดรับแรงกระทําที่เกิดข้ึนเนื่องจากสึนามิ 

จากตารางที่ 4.1 เปนคากําลังของวัสดุโดยที่คากําลังอัดประลัยของคอนกรีต กําลังคราก

ของเหล็กเสริม อางอิงจากแบบอาคาร สวนกําลังของมอรตาอางอิงจาก ASTM C270-00 และ

กําลังรับแรงอัดของผนังกอเนื่องจากไมทราบคากําลังรับแรงอัดของกําลังผนังกอที่แนนอนดังนั้นใน

งานวิจัยนี้จึงไดใชคาของกําลังผนังกอที่ไดจากผลของการทดสอบในหองปฏิบัติการในหัวขอ 3.4 

ตารางที่ 4.1 คุณสมบัติของวัสดุของอาคาร 

คุณสมบัติของวัสดุของอาคาร กําลังวัสดุ รายการอางอิง 

กําลังอัดประลัยของคอนกรีต ( )'cf  250   ksc แบบอาคาร 

กําลังครากของเหล็กเสริม (เหล็กกลม) 2400 ksc แบบอาคาร 

กําลังครากของเหล็กเสริม (เหล็กขอออย) 3000 ksc แบบอาคาร 

กําลังรับแรงอัดมอรตา ( )'jf  5.2    Mpa ASTM C270-00 

กําลังรับแรงอัดของกําแพงอิฐกอ ( )'
mf  7.76 Mpa ตามหวัขอ 3.4 

อัตราสวนแรงในแนวแกน ( )'/ c gP f A   0.022 - 

 

 

 
รูปที่ 4.1 ตําแหนงของศูนยพัฒนาเด็กเล็กกมลา  

(กระทรวงทรัพยากรธรรมชาติและส่ิงแวดลอม, 2005) 

ตําแหนงที่ต้ังของอาคาร 
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รูปที่ 4.2 ศูนยพัฒนาเด็กเล็กกมลากอนเหตุการณสึนามิ 

 

 
รูปที่ 4.3 ศูนยพัฒนาเด็กเล็กกมลาหลังจากเหตุการณสึนามิ 
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รูปที่ 4.4 แปลนของอาคารศูนยพัฒนาเด็กเล็กกมลา 
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4.2 การคํานวณแรงที่กระทํากับโครงขอแข็ง 

 ในการคํานวณแรงที่กระทําตอโครงขอแข็งนั้นจะพิจารณาแรงที่กระทําเฉพาะดานบนของ

โครงขอแข็งเนื่องจากบริเวณดานบนของโครงขอแข็งเปนจุดที่จะทําการวิเคราะหดวยการผลักโครง

ขอแข็งในแนวราบ ซึ่งในการคํานวณแรงที่กระทํากับโครงขอแข็งไดจากเสนประแตจากขอมูลการ

สํารวจพบวากําแพงอิฐกอในแนวต้ังฉากกับแรงกระทําสวนใหญเกิดความเสียหาย ดังนั้นในการ

คํานวณแรงกระทําจากสึนามิจึงสามารถคํานวณไดจากแรงอุทกพลวัตที่กระทํากับเสาและคานดัง

เสนทึบที่แสดงในรูปที่ 4.6 โดยความสูงของสึนามิสามารถประเมินไดจากภาพถายจากบริเวณที่

ใกลเคียงมีคาประมาณ 4.5 เมตร ดังแสดงในรูปที่ 4.5 

         
รูปที่ 4.5 ความสูงน้าํทวมจากเหตุการณสินามิ (ไมทราบแหลงขอมูล) 

                              
                         (ก) โครงขอแข็ง A-A                                               (ข) โครงขอแข็ง B-B 

รูปที่ 4.6 แสดงพืน้ที่ในการคํานวณแรงสึนาม ิ

 

4.2.1 การคํานวณแรงที่กระทําตาม FEMA 55 (2000)  

 การคํานวณแรงที่กระทําตาม FEMA 55 สามารถคํานวณแรงตามความเร็วที่คาตางๆ ได

ดังนี้ 
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4.2.1.1 ความเร็วขอบเขตลาง (Lower bound) 

ความเร็วที่ใชในการคํานวณแรงกระทําตามสมการท่ี 2.23 มีคาเทากับ /u h t=  โดยท่ี 

t  มีคากับ 1 วินาที ดังนั้นสามารถคํานวณแรงที่กระทําจากสมการที่ 2.22 ไดดังนี้ 

[ ]

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) 

ความเร็วที่ใชในการคํานวณแรงกระทําตามสมการที่ 2.24 มีคาเทากับu gh=  ดังนั้น

สามารถคํานวณแรงที่กระทําจากสมการที่ 2.22 ไดดังนี้ 

[ ]

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 

ความกําหนดใหคาความเร็วที่ใชในการคํานวณแรงกระทําตามสมการที่ 2.25 มีคา

เทากับ 2u gh=  ดังนั้นสามารถคํานวณแรงที่กระทําจากสมการที่ 2.22 ไดดังนี้ 

[ ]

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) โดยกําหนดใหความเร็วมีคา 

1.4u gh=  สามารถคํานวณแรงจากสมการที่ 2.28 ไดดังนี้ 

[ ]

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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จากการคํานวณแรงที่กระทํากับโครงสรางของอาคารเนื่องมาจากสึนามิโดยพิจารณาวา

กําแพงอิฐกอที่ต้ังฉากกับแนวแรงมีความเสียหายจึงไมชวยในการรับแรงพบวาแรงที่คํานวณไดจาก

สมการตางๆ อยูในชวงประมาณ 23 kN ถึง 266 kN 
 

4.3 การวิเคราะหโครงขอแข็ง A-A 

โครงขอแข็งในแนว A-A เปนโครงขอแข็งที่ประกอบไปดวยชวงคาน 2 ชวง แตละชวงคาน

มีความยาว 3.5 ม. และมีความสูงจากพื้นดินถึงระดับคานหลังคาเทากับ 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. โดยรายละเอียดของคานและเสาไดแสดงไวในรูปที่ 4.6 โดยในการ

วิเคราะหโครงขอแข็งในแนว A-A จะเปนการวิเคราะหที่พิจารณาแรงกระทําจากสึนามิในทิศทาง

ขนานกับกําแพงอิฐกอ 

 
รูปที่ 4.7 โครงขอแข็ง A-A 

 
รูปที่ 4.8 แสดงรายละเอียดของเหล็กเสริมในคานและเสา 
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4.3.1 การจําลองพฤติกรรมของโครงขอแข็ง A-A 

 การวิเคราะหแบบจําลองของโครงขอแข็ง A-A จะทําการพิจารณาเปนโครงขอแข็งที่ไมคิด

ผลเนื่องจากกําแพงอิฐกอกับที่พิจารณาผลของกําแพงอิฐกอในแนวขนานกับแนวแรงกระทํา โดย

จะทําการจําลองพฤติกรรมแบบไมเชิงเสนขององคอาคารโดยใชแบบจําลองไฟเบอรและใช

ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด (Unconfined 

concrete) คอนกรีตที่มีการโอบรัด (Confined concrete) และเหล็กเสริมตามยาว 

(Reinforcement) ในการคํานวณ โดยในการจําลองพฤติกรรมของจุดตอ (Joint) จะจําลองเปน

แบบจุดตอแข็งเกร็ง (Rigid joint) โดยใหแรงกระทําที่บริเวณที่ดานบนของอาคารในทิศทางขนาน

กับกําแพงอิฐกอ ดังแสดงในรูปที่ 4.9 และ รูปที่ 4.10 โดยความยาวของจุดหมนุพลาสติก ( pL ) 

สามารถหาไดจากสมการ (3.1) สําหรับเสามีความยาวของระยะจุดหมุนพลาสติกเทากับ 0.33 ม. 

สําหรับและคานมีความยาวของระยะจุดหมุนพลาสติกเทากับ 0.34 ม. 

 
รูปที่ 4.9 แบบจําลองโครงขอแข็ง A-A ที่ไมพิจารณาผลของกําแพง 

 
รูปที่ 4.10 แบบจําลองโครงขอแข็ง A- A ทีพิจารณาผลของกําแพงอิฐกอในแนวขนานกับแนวแรง 
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4.3.1.1 แบบจําลองคอนกรีตที่ไมมีการโอบรดั 

 การจําลองพฤติกรรมของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดไดใชแบบจําลองของ Hoshikuma และ 

คณะ (1997) ดังรูปที่ 4.11 โดยคาพารามิเตอรที่ใชมาจากสมการของ Kent และ Park (1971) ดัง

สมการที่ 2.41 ถึง 2.45 โดยคาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหแบบจําลองไดแสดงดังตารางที่ 4.2  

A

C

B

cε

fc

'fc

ccε

'0.5 fc

Edes

cuε
 

รูปที่ 4.11 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 

(Hoshikuma และ คณะ, 1997) 

 

ตารางที่ 4.2 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 

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 

ในการจําลองพฤติกรรมของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดไดใชแบบจําลองของ Hoshikuma 

และ คณะ (1997) ดังรูปที่ 4.12 โดยคาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหแบบจําลองคํานวณไดจาก

จากสมการที่ 2.54 ถึง 2.60 ดังแสดงในตารางที่ 4.3 
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รูปที่ 4.12 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่มีการโอบรัด 

(Hoshikuma และ คณะ, 1997) 

 

ตารางที่ 4.3 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่มีการโอบรัด 

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 

 การจําลองพฤติกรรมของเหล็กเสริมตามยาวใชแบบจําลองของ Menegotto และ Pinto 

(1973) ดังแสดงในรูปที่ 4.13 โดยพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหแบบจําลองคํานวณไดจาก

สมการที่ 2.63 ถึง 2.66 ดังแสดงในตารางที่ 4.4 



  93 

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 4.13 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของเหล็กเสริมตามยาว  

(Menegotto และ Pinto, 1973) 

 

ตารางที่ 4.4 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหเหล็กเสริมตามยาว 

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 แบบจําลองของกําแพงอิฐกอ 

การจําลองพฤติกรรมของกําแพงอิฐกอไดใชแบบจําลองของ Mostafaei และ Kabeyasawa 

(2004) โดยความสัมพันธระหวางแรงเฉือนกับระยะการเคล่ือนตัวในการคํานวณดังแสดงในรูปที่ 

4.14 โดยกําลังรับแรงอัดของกําแพงอิฐกอ ( )'
mf เทากับ 7.76 Mpa ซึ่งไดจากผลการทดสอบใน

หองปฏิบัติการ กําลังรับแรงอัดของมอรตา ( )'jf เทากับ 5.2 Mpa ซึ่งอางอิงมาจาก ASTM C270-00 

โดยคาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหกําแพงอิฐกอคํานวณไดจากสมการที่ 2.78 ถึง 2.84 ดัง

แสดงในตารางท่ี 4.5 
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รูปที่ 4.14 ความสัมพันธระหวางแรงเฉือนและระยะการเคล่ือนตัวของกําแพงอิฐกอ 

(Mostafaei และ Kabeyasawa, 2004) 

 

ตารางที่ 4.5 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหกาํแพงอิฐกอ 

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 ผลการวิเคราะหโครงขอแข็ง A-A 

4.3.2.1 ผลของโครงขอแข็ง A-A ที่ไมพิจารณาผลของกําแพงอิฐกอ 

 จากผลการวิเคราะหโครงขอแข็ง A-A ที่ไมพิจารณาผลเนื่องจากกําแพงอิฐกอพบวา โครง

ขอแข็ง A-A สามารถรับแรงกระทําไดประมาณ 16 kN โดยความสัมพันธระหวางแรงกับระยะการ

เคล่ือนตัวของโครงขอแข็งไดแสดงไวดังรูปที่ 4.15 โดยจุด C คือจุดที่แรงมีคาสูงสุดที่ไดจากการ

วิเคราะหโครงขอแข็ง A-A ที่ไมพิจารณาผลของกําแพงอิฐกอ จุด D แสดงจุดสุดทายของการ

วิเคราะห โดยความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่มีการโอบรัดที่ไดจาก

การวิเคราะห พบวามีกําลังตํ่ากวากําลังรับแรงสูงสุดดังแสดงในรูปที่ 4.17 สวนความสัมพันธ

ระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดไดแสดงไวดังรูปที่ 4.16  

 จากรูปที่ 4.20 เปนรูปที่แสดงความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของเหล็ก

เสริมดานรับแรงดึง พบวา จุด A เปนจุดที่เหล็กเสริมดานรับแรงดึงมีการคราก ทําใหตําแหนงของ

แกนสะเทินมีการเปลี่ยนแปลงโดยมีการเล่ือนข้ึนไปบนหนาตัดรับแรงอัด สงผลใหกําลังรับแรงอัด
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ของคอนกรีตที่มีการโอบรัดและเหล็กเสริมดานรับแรงอัดมีคารับแรงอัดไดนอยลง ดังแสดงในรูปที่ 

4.15 

 
รูปที่ 4.15 แสดงการเปล่ียนตําแหนงของแกนสะเทนิหลังจากเหล็กเสริมเกิดการคราก 
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รูปที่ 4.16 ความสัมพันธระหวางความเคนและระยะการเคล่ือนตัว 

 

 จากรูปที่ 4.16 จะเห็นวาหลังจากเหล็กเสริมดานรับแรงดึงเมื่อเกิดการครากแลวเหล็กเสริม

ดานรับแรงอัดจะรับแรงอัดลดนอยลงเร่ือยๆ จนกระทั่งเหล็กเสริมรับแรงอัดกลายเปนเหล็กเสริมรับ

แรงดึง ซึ่งตรงจุดนี้กําลังของคอนกรีตที่มีการโอบรัดจะมีคาลดลง จนกระทั่งกําลังของคอนกรีตที่มี

การโอบรัดเร่ิมลดลงจะทําใหแกนสะเทินเกิดการเปล่ียนแปลงอีกคร้ังโดยการเล่ือนลง สงผลใหเหล็ก

เสริมจะมีพฤติกรรมรับแรงอัดอีกคร้ังหนึ่ง โดยการเปล่ียนแปลงตําแหนงของแกนสะเทินคร้ังนี้ทําให

คอนกรีตที่มีการโอบรัดมีความสามารถในการรับแรงอัดไดมากข้ึน  

 จากรูปที่ 4.19 จุด A เปนจุดที่คอนกรีตที่มีการโอบรัดรับแรงอัดเร่ิมรับแรงไดนอยลง

เนื่องจากการเลื่อนของตําแหนงของแกนสะเทินหลังจากเหล็กเสริมรับแรงดึงเกิดการครากจึงทําให

คาของความเคนลดลง และจากจุด B เปนจุดที่ความเคนของคอนกรีตที่ที่มีการโอบรัดความเคนจะ

sε  
 

 

 

c  
 

 

 sε  

'c  
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มีคาเพิ่มข้ึนเนื่องจากการเปลี่ยนตําแหนงของแกนสะเทิน ซึ่งเปนผลมาจากการมีความเคนลดลง

ของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 
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รูปที่ 4.17 แรงและระยะการเคล่ือนตัวของโครงขอแข็ง A-A ที่ไมมีกาํแพงอิฐกอ 
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รูปที่ 4.18 ความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดทีเ่กิดข้ึนในเสา (คอนกรีตหุม)  
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รูปที่ 4.19 ความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่มีการโอบรัดที่เกดิข้ึนในเสา (แกนคอนกรีต) 
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รูปที่ 4.20 ความเคนและความเครียดของเหล็กเสริมตามยาวดานรับแรงดึงที่เกิดข้ึนในเสา 
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รูปที่ 4.21 ความเคนและความเครียดของเหล็กเสริมตามยาวดานรับแรงอัดที่เกิดข้ึนในเสา 



  98 

4.3.2.2 ผลการวิเคราะหโครงขอแข็ง A-A ที่พิจารณาผลของกําแพงอิฐกอ 

 จากการวิเคราะหโครงขอแข็ง A-A ที่พิจารณาผลของกําแพงอิฐกอ จากรูปที่ 4.19 พบวา

จุด A เปนจุดที่มีการเปลี่ยนความชันของความสัมพันธระหวางแรงกับระยะการเคล่ือนตัว

เนื่องมาจากแบบจําลองของกําแพงอิฐกอ มีผลทําใหสติฟเนสของกําแพงอิฐกอมีคาลดลง ซึ่งจาก

จุด B พบวาโครงขอแข็ง A-A ที่มีการพิจารณาผลของกําแพงอิฐกอสามารถรับแรงดานขางได

ประมาณ 360 kN   

 จากรูปที่ 4.26 เปนรูปที่แสดงความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของเหล็ก

เสริมดานรับแรงดึง พบวา จุด C เปนจุดที่เหล็กเสริมดานรับแรงดึงมีการครากเกิดข้ึน ทําให

ตําแหนงของแกนสะเทินมีการเปลี่ยนแปลง สงผลใหความเคนของคอนกรีตที่มีการโอบรัดและ

เหล็กเสริมดานรับแรงอัดมีคานอยลง โดยเหล็กเสริมดานรับแรงอัดจะรับแรงอัดลดนอยลงจน

กลายเปนเหล็กเสริมรับแรงดึง เหล็กเสริมจะมีพฤติกรรมรับแรงดึงจนกระท่ังคอนกรีตที่ไมมีการโอบ

รัดมีความเคนลดลง เหล็กเสริมก็จะมีพฤติกรรมกลับมารับแรงอัดอีกคร้ัง ซึ่งจะทําใหคอนกรีตที่มี

การโอบรัดมีกําลังความเคนมากข้ึนดวย โดยจุด D แสดงถึงตําแหนงความเคนสูงสุดของคอนกรีตที่

ไมมีการโอบรัด และ ที่จุด E คือจุดส้ินสุดของการวิเคราะห 
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รูปที่ 4.22 แรงและระยะการเคล่ือนตัวของโครงขอแข็ง A-A ที่พิจารณาผลของกําแพงอิฐกอ 
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รูปที่ 4.23 แรงและระยะการเคล่ือนตัวของกําแพงอิฐกอ 
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รูปที่ 4.24 ความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดทีเ่กิดข้ึนในเสา (คอนกรีตหุม)  
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รูปที่ 4.25 ความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่มีการโอบรัดที่เกดิข้ึนในเสา (แกนคอนกรีต) 
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รูปที่ 4.26 ความเคนและความเครียดของเหล็กเสริมตามยาวดานรับแรงดึงที่เกิดข้ึนในเสา 
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รูปที่ 4.27 ความเคนและความเครียดของเหล็กเสริมตามยาวดานรับแรงอัดที่เกิดข้ึนในเสา 

 

4.4 การวิเคราะหโครงขอแข็ง B-B 

โครงขอแข็งในแนว B-B เปนโครงขอแข็งที่ประกอบไปดวยชวงคาน 2 ชวง แตละชวงคาน

มีความยาว 3.5 ม. และมีความสูงจากพื้นดินถึงระดับคานหลังคาเทากับ 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. โดยรายละเอียดของคานและเสาไดแสดงไวในรูปท่ี 4.29 เหมือนกับโครง

ขอแข็งในแนว A-A แตในการวิเคราะหโครงขอแข็งในแนว B-B จะเปนการวิเคราะหที่พิจารณาแรง

กระทําจากสึนามิในทิศทางต้ังฉากกับกําแพงอิฐกอ 



  101 

 
รูปที่ 4.28 โครงขอแข็งในแนว B-B 

 
รูปที่ 4.29 แสดงรายละเอียดของเหล็กเสริมในคานและเสา 

 

4.4.1 การจําลองพฤติกรรมของโครงขอแข็ง B-B 

 ในการวิเคราะหแบบจําลองของโครงขอแข็ง B-B จะเปนพิจารณาแรงกระทําในทิศทางต้ัง

ฉากกับกําแพงอิฐกอโดยในการวิเคราะหโครงขอแข็ง B-B จะทําการยึดร้ังบริเวณดานบนของ

อาคารในแนว A และ แนว B ไมใหสามารถเคล่ือนที่ในแนวแกน z ได เนื่องจากในแนว A และ แนว 

B นั้นเปนแนวที่มีกําแพงอิฐกอที่ชวยในการรับแรงเปนแนวยาวดังนั้นในการจําลองพฤติกรรมจึง

พิจาณาเปนจุดยึดร้ัง โดยจําลองพฤติกรรมของอาคารแบบไมเชิงเสนโดยใชแบบจําลองไฟเบอร

และใชความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ ไมมีการโอบรัด 

(Unconfined concrete) คอนกรีตที่มีการโอบรัด (Confined concrete) และเหล็กเสริมตามยาว 

(Reinforcement) ในการคํานวณ โดยในการจําลองพฤติกรรมของจุดตอ (Joint) จะจําลองเปน

แบบจุดตอแข็งเกร็ง (Rigid joint) โดยพิจารณาแรงกระทําที่บริเวณดานบนของอาคารในแนว B ใน
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ทิศทางต้ังฉากกับกําแพงอิฐกอ โดยไมพิจารณาผลของกําแพงอิฐกอในแนวต้ังฉากกับแรงกระทํา 

ดังแสงในรูปที่ 4.30 โดยความยาวของจุดหมุนพลาสติก ( pL ) สามารถหาไดจากสมการ (3.1) 

สําหรับเสามีความยาวของระยะจุดหมุนพลาสติกเทากับ 0.33 ม. สําหรับและคานมีความยาวของ

จุดหมุนพลาสติกเทากับ 0.34 ม. 
 

 
รูปที่ 4.30 แสดงการสรางแบบจําลองโครงขอแข็ง B-B 

 

4.4.1.1 แบบจําลองคอนกรีตที่ไมมีการโอบรดั 

 การจําลองพฤติกรรมของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดไดใชแบบจําลองของ Hoshikuma และ 

คณะ (1997) ดังรูปที่ 4.31 แตเนื่องจากในการหาคาพารามิเตอรมีความยุงยากในการคํานวณ 

ดังนั้นในการวิเคราะหจึงไดคํานวณคาพารามิเตอรที่ใชมาจากสมการของ Kent และ Park (1971) 

ดังสมการที่ 2.41 ถึง 2.45 โดยคาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหแบบจําลองไดแสดงดังตารางที่ 

4.6 

cε

fc

'fc

ccε

'0.5 fc

Edes

cuε
 

รูปที่ 4.31 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 

(Hoshikuma และ คณะ, 1997) 
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ตารางที่ 4.6 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัด 

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 

การจําลองพฤติกรรมของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดไดใชแบบจําลองของ Hoshikuma 

และ คณะ (1997) ดังรูปที่ 4.32 โดยคาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหแบบจําลองคํานวณไดจาก

จากสมการที่ 2.54 ถึง 2.60 ดังแสดงในตารางที่ 4.7 
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รูปที่ 4.32 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่มีการโอบรัด 

(Hoshikuma และ คณะ, 1997) 

 

ตารางที่ 4.7 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหคอนกรีตที่มีการโอบรัด 

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 

 การจําลองพฤติกรรมของเหล็กเสริมตามยาวใชแบบจําลองของ Menegotto และ Pinto 

(1973) ดังแสดงในรูปที่ 4.33 โดยพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหแบบจําลองคํานวณไดจาก

สมการที่ 2.63 ถึง 2.66 ดังแสดงในตารางที่ 4.8 
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รูปที่ 4.33 ความสัมพันธระหวางความเคนและความเครียดของเหล็กเสริมตามยาว  

(Menegotto และ Pinto, 1973) 

 

ตารางที่ 4.8 คาพารามิเตอรที่ใชในการวิเคราะหเหล็กเสริมตามยาว 

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 ผลการวิเคราะหโครงขอแข็ง B-B 

 ในวิเคราะหโครงขอแข็ง B-B จะเปนการวิเคราะหโครงขอแข็งที่ไมพิจารณาผลเนื่องจาก

กําแพงอิฐกอเนื่องจากกําแพงอิฐกอนั้นวางตัวอยูในทิศทางต้ังฉากกับแนวแรงซึ่งจะมีความเสียหาย

เกิดข้ึนจึงไมชวยในการรับแรง ซึ่งจากการวิเคราะหพบวา โครงขอแข็ง B-B สามารถรับแรงกระทํา

ไดประมาณ 32 kN ดังแสดงในรูปที่ 4.27  
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 จากการวิเคราะหพบวา เหล็กเสริมตามยาวดานรับแรงดึงในเสาจะมีการครากเกิดข้ึนดัง

แสดงในจุด A ในรูปที่ 4.38 ทําใหตําแหนงของแกนสะเทินมีการเปล่ียนแปลง สงผลใหความเคน

ของคอนกรีตที่มีการโอบรัดและเหล็กเสริมดานรับแรงอัดมีคานอยลง โดยเหล็กเสริมดานรับแรงอัด

จะรับแรงอัดลดนอยลงจนกลายเปนเหล็กเสริมรับแรงดึง เหล็กเสริมจะมีพฤติกรรมรับแรงดึง

จนกระทั่งคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดมีความเคนลดลง เหล็กเสริมก็จะมีพฤติกรรมกลับมารับแรงอัด

อีกคร้ัง ซึ่งจะทําใหคอนกรีตที่มีการโอบรัดมีกําลังในการรับแรงอัดมากข้ึนดวย โดยที่จุด D คือ

จุดส้ินสุดของการวิเคราะห 

 จากรูปที่ 4.39 จุด B แสดงการครากของเหล็กเสริมดานรับแรงดึงในคานหลังจากการคราก

ของเหล็กเสริมในเสาไปแลว โดยที่ เหล็กเสริมดานรับแรงอัดของคานก็เกิดการครากดวย

เชนเดียวกัน โดยที่จุด D คือจุดที่สิ้นสุดการวิเคราะห 
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รูปที่ 4.34 แรงและระยะการเคล่ือนตัวของโครงขอแข็ง B-B 
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รูปที่ 4.35 แรงและระยะการเคล่ือนตัวของเสาและคาน 
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รูปที่ 4.36 ความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดทีเ่กิดข้ึนในเสา (คอนกรีตหุม) 

และ คอนกรีตที่มีการโอบรัดที่เกิดข้ึนในเสา (แกนคอนกรีต) 
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รูปที่ 4.37 ความเคนและความเครียดของคอนกรีตที่ไมมีการโอบรัดทีเ่กิดข้ึนในคาน (คอนกรีตหุม) 

และ คอนกรีตที่มีการโอบรัดที่เกิดข้ึนในคาน (แกนคอนกรีต) 
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รูปที่ 4.38 ความเคนและความเครียดของเหล็กเสริมตามยาวที่เกิดข้ึนในเสา 



  107 

 
0

50

100

150

200

250

300

350

0 0.001 0.002 0.003 0.004 0.005 0.006

Reinforcement
(Tension)

S
tre

ss
 (M

pa
)

Strain (m/m)

CB

A

D

           
-350

-300

-250

-200

-150

-100

-50

0

-0.006 -0.005 -0.004 -0.003 -0.002 -0.001 0

Reinforcement
(Compression)

St
re

ss
 (M

pa
)

Strain (m/m)

C

B

A

D

 
รูปที่ 4.39 ความเคนและความเครียดของเหล็กเสริมตามยาวที่เกิดข้ึนในคาน 

 

4.5 สรุปผลการวิเคราะห 

จากการคํานวณแรงกระทําที่เกิดจากสึนามิทําใหทราบคาแรงที่คํานวณไดจามสมการ

ตางๆ โดยที่แรงที่คํานวณไดจะอยูในชวง ประมาณ 23 kN ถึง 266 kN ซึ่งจากการวิเคราะหโครงขอ

แข็ง A-A และโครงขอแข็ง B-B พบวาการวิเคราะหโครงขอแข็งในแนว A-A สามารถตานทานแรง

กระทําที่เกิดจากสึนามิไดเนื่องจากกําแพงอิฐกอมีผลทําใหความสามารถในการรับแรงมากข้ึนกวา

โครงสรางที่ไมพิจารณาผลของกําแพงอิฐกอประมาณ 20 เทาโดยกําแพงอิฐกอจะรับแรงกระทํา

ประมาณ 95 % ของแรงกระทําทั้งหมดที่กระทําตอโครงขอแข็ง แตในการวิเคราะหโครงขอแข็งใน

แนว B-B พบวาอาคารจะมีความเสียหายเกิดข้ึนเม่ือได รับแรงกระทําจากสินามิ 

   
                        (ก) โครงขอแข็ง A-A                                                         (ข) โครงขอแข็ง B-B   

รูปที่ 4.40 ความสามารถตานทานแรงกระทําจากสึนามิ



 

บทที่ 5 

สรุปผลและขอเสนอแนะ 

5.1   สรุปผลการวิจัย 

งานวิจัยนี้เปนการศึกษาผลตอบสนองของอาคารคอนกรีตเสริมเหล็กภายใตแรงสึนามิ 

โดยมีการสอบเทียบแบบจําลองกับอาคารที่ไดมีการทดสอบในสนามเพื่อใหการจําลองโครงสรางมี

สภาพสอดคลองกับพฤติกรรมของอาคารที่เกิดข้ึนจริง โดยอาคารที่ใชสําหรับทําการศึกษา

พฤติกรรมเปนอาคารศูนยพัฒนาเด็กเล็กกมลา ซึ่งเปนอาคารคอนกรีตเสริมเหล็ก 1 ชั้น ในการ

วิเคราะหพฤติกรรมแบบไมเชิงเสนขององคอาคารนั้นใชแบบจําลองไฟเบอรในการวิเคราะห ซึ่ง

สามารถสรุปไดดังนี้ 

1. จากการสอบเทียบแบบจําลองแบบ 3 มิติกับอาคารสถานีตรวจอากาศของกรม

อุตุนิยมวิทยาซ่ึงเปนอาคารที่ไดมีการทดสอบในสนาม พบวากําแพงอิฐกอมีผลอยางมากสาํหรับผล

ของการวิเคราะหอาคารเนื่องจากมีผลตอกําลังการรับแรงของโครงสรางอยางมาก ซึ่งจากการ

วิเคราะหพบวา มีคาความเคล่ือนของสติฟเนสมีคาประมาณ 2-28%, ความคลาดเคล่ือนของระยะ

การเคลื่อนตัวสูงสุดมีคาประมาณ 1-30 % และความคลาดเคล่ือนเนื่องจากการดูดซับพลังงานมี

คาประมาณ 5-23 % 

2. จากการศึกษาพฤติกรรมของอาคารศูนยพัฒนาเด็กเล็กกมลาซึ่งเปนอาคารคอนกรีต

เสริมเหล็กโดยทําการวิเคราะหโครงขอแข็ง 2 แนว คือแนวต้ังฉากกับแนวแรงกับแนวที่ขนานกับ

แนวแรง เนื่องจากเปนโครงขอแข็งที่ไดรับความเสียหาย ซึ่งจากการวิเคราะหโครงขอแข็งใน

แนวขนานกับแนวแรงที่พิจารณาผลของกําแพงอิฐกอและไมพิจารณาผลของกําแพงอิฐกอพบวา 

โครงขอแข็งที่ไมพิจารณาผลของกําแพงอิฐกอสามารถรับแรงสูงสุดไดเทากับ 16 kN โครงขอแข็งที่

พิจารณาผลของกําแพงอิฐกอสามารถรับแรงไดเทากับ 360 kN โดยกําแพงอิฐกอจะมีจะสามารถ

ในการรับแรงประมาณ 95 % ของกําลังในการรับแรงดานของโครงขอแข็ง 

3. จากการวิเคราะหโครงขอแข็งในแนวต้ังฉากกับแนวแรงที่พิจารณาจากอาคารศูนย

พัฒนาเด็กเล็กกมลาพบวา เสาคอนกรีตจะมีความเสียหายเกิดข้ึนเนื่องจากเสาคอนกรีตที่ใชมี

ขนาดเล็กและมีปริมาณเหล็กเสริมนอยทําใหความสามารถในการรับแรงดานขางไดนอย จึงทําให

เปนชื้นสวนที่ โดยโครงขอแข็งสามารถรับแรงไดเทากับ 33 kN  
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4. จากการคํานวณแรงเนื่องจากสึนามิตามสมการตางๆ พบวาโครงสรางในแนวต้ังฉาก

กับแรงกระทําจะมีความเสียหายเกิดข้ึนเมื่อรับแรงกระทําจากสึนามิ สวนโครงขอแข็งในแนวขนาน

กับแนวแรงสามารถรับแรงกระทําจากสึนามิได 

5.2 ขอเสนอแนะ 

จากการวิจัยในคร้ังนี้ สามารถสรุปขอเสนอแนะเพื่อเปนแนวทางในการวิจัยในอนาคตได

ดังนี้ 

1. ในการวิเคราะหอาคารที่มีความไมสมมาตรนั้นควรที่จะทําการวิเคราะหแบบ 3 มิติ

เพื่อความถูกตองของการวิเคราะห 

2. ในการเลือกแบบจําลองของกําแพงอิฐกอในการวิเคราะหผลนั้น มีความสําคัญอยาง

มากเนื่องจากกําแพงอิฐกอมีผลอยางมากตอการรับแรงของโครงสราง ดังนั้นในการเลือก

แบบจําลองในการวิเคราะหพฤติกรรมของกําแพงอิฐกอควรที่จะคําถึงแบบจําลองพฤติกรรมของ

กําแพงอิฐกอเปนพิเศษ 
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