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รากตื้นโดยใชแบบจําลองทางคณิตศาสตร ทําการเปรียบเทียบผลที่ไดระหวางโครงสรางที่ตั้งอยูบน

ฐานรากตื้นแบบยึดแนนและฐานรากตื้นที่มีการโยกตัว จากผลการวิจัยพบวาการโยกตัวของฐานราก

ตื้นจะชวยลดความเสียหายที่เกิดข้ึนในโครงสรางได แตจะมีคาการเคลื่อนตัวที่มากขึ้น 
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ABSTRACT 
 

When the structure resting on shallow footing is subjected to an 

earthquake excitation. The shallow foundation is usually considered to be fixed. 

However, when the intensity of the earthquake excitation is sufficiently large, the 

shallow footing can be uplifted and rocked. The uplifting and rocking footing can 

dissipate the earthquake-input energy and reduce the structural damage. 

Unfortunately, it usually results in some permanent system deformations. This thesis 

studies the effects of soil-shallow foundation interactions on structural responses 

under earthquake loadings.  Numerical investigations were performed to compare the 

responses between structures resting on fixed supports and considering soil-shallow 

foundation interactions.  The results indicated that uplifting and rocking footing can 

reduce the damage of structures, but it causes larger lateral structural displacements. 

 

Keywords : shallow foundation, earthquake, soil-structure interaction, numerical

model 
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บทที่ 1 

บทนํา 

 

 

1.1 ความสําคัญและที่มาของการวิจัย 
 

 แรงแผนดินไหวถือเปนตัวแปรสําคัญตอการออกแบบอาคาร เนื่องจากเราไมสามารถ

ทํานายอยางแนนอนไดวา แรงแผนดินไหวจะเกิดขึ้นเมื่อไหรและมีความรุนแรงมากนอยเพียงใด ความ

ปลอดภัยถือเปนสิ่งสําคัญอยางยิ่ง ในปจจุบันมีความสนใจเกี่ยวกับแรงแผนดินไหวนี้มากขึ้น และเพื่อ

ปองกันความเสียหายรายแรงเหมือนที่ผานมา ในการออกแบบโครงสรางอาคารมีการพัฒนามาอยาง

ตอเนื่องเพื่อรับมือกับแรงแผนดินไหว เชน การเพิ่มความเหนียวของโครงสรางใหเหมาะสม เปนตน 

โดยโครงสรางแตละประเภทไดมีการศึกษาวิจัยที่แตกตางกันออกไป  

สําหรับโครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากตื้นที่ถูกออกแบบมาเพื่อรับแรงแผนดินไหว 

โดยทั่วไปแลวจะออกแบบสวนของฐานรากตื้นใหเปนแบบยึดแนน ไมมีชองวางเกิดขึ้นระหวางดินและ

ตัวฐานราก มองวาฐานรากตื้นนั้นไมมีการยกตัวหรือโยกตัวเกิดขึ้นภายใตแรงกระทําแบบแผนดินไหว 

และมีพฤติกรรมเปนแบบเชิงเสน แตวาในความเปนจริงแลว แรงแผนดินไหวที่มากระทําตอโครงสราง

นั้นสงผลใหฐานรากตื้นมีการโยกตัว และทําใหฐานรากตื้นมีการยกตัวเกิดขึ้น พฤติกรรมของฐานราก

ตื้นจะเปลี่ยนจากแบบเชิงเสนเปนแบบไมเชิงเสน ซึ่งหากเปรียบเทียบแรงภายในที่เกิดขึ้นแลว 

โครงสรางที่ตั้งบนฐานรากตื้นที่มีการยกตัวจะเกิดแรงภายในนอยกวา แตวามีระยะเคลื่อนตัวของฐาน

รากและตัวโครงสรางที่มากกวา จากผลดังกลาว ทําใหการออกแบบโครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากตื้น

แบบยึดแนนนั้น ตองใชปริมาณวัสดทุี่มากกวา ซึ่งอาจทําใหสิ้นเปลืองเพราะการออกแบบที่เกินจริง 

 จึงเปนที่นาสนใจที่จะศึกษากรณีฐานรากตื้นที่มีการโยกตัว ที่ผานมามีงานวิจัยหลาย

ชิ้นที่ศึกษาเกี่ยวกับ ความสัมพันธแบบไมเชิงเสนของฐานรากตื้นภายใตแรงแผนดินไหว ซึ่งผล

การศึกษาไดแสดงใหเห็นวา การโยกตัวของฐานรากตื้นจะสามารถสลายพลังงานภายในไดมากขึ้น แต

สิ่งที่ตองแลกมาก็คือระยะการเคลื่อนตัวโดยถาวรของฐานรากตื้นที่เพิ่มขึ้น แตงานวิจัยดังกลาวนั้น 

ยังคงตองการการศึกษาคนควาตอไป งานวิจัยนี้จึงมุงเนนที่จะหาผลของการปฏิสัมพันธระหวาง

โครงสรางและฐานรากตื้นภายใตแรงแผนดินไหวเพื่อเปรียบเทียบผลที่ไดระหวางโครงสรางที่ตั้งอยูบน

ฐานรากตื้นแบบยึดแนนและแบบที่มีการโยกตัว โดยมีสมมติฐานคือ การโยกตัวของฐานรากตื้นภายใต

แรงแผนดินไหวสามารถลดแรงภายในหรือความเสียหายที่เกิดขึ้นในโครงสรางไดเมื่อเปรียบเทียบกับ
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กรณีฐานรากแบบยึดแนน ในขณะที่ระยะการเคล่ือนตัวที่เกิดขึ้นจะมีคามากข้ึน ซึ่งผลดังกลาวจะสงผล

ตอเสถียรภาพของโครงสราง 

เนื่องจากพฤติกรรมที่นํามาทําการคํานวณเปนความสัมพันธแบบไมเชิงเสน จึงทําให

การคํานวณนั้นมีความยุงยากมากกวาพฤติกรรมแบบเชิงเสน ประกอบกับโครงสรางที่นํามาวิเคราะห

นั้นมีทั้งโครงสรางแบบตอมอสะพานและทั้งโครงสรางของอาคาร รวมไปถึงมีการคิดผลของการ

ปฏิสัมพันธของดินกับฐานรากตื้น จึงทําใหการคํานวณโดยตรงนั้นมีความยุงยากและซับซอน ใน

งานวิจัยนี้จึงทําการคํานวณโดยใชโปรแกรมสําเร็จรูป ทําการวิเคราะหผานแบบจําลองทาง

คณิตศาสตรดวยวิธีประวัติเวลาเชิงพลศาสตร และวิธีสถิตศาสตรไมเชิงเสนหรือวิธีการผลักทาง

ดานขางจนถึงคาเคลื่อนตัวเปาหมาย เพื่อหาผลตอบสนองตาง ๆ ของโครงสราง ทําการเปรียบเทียบ

ผล และประเมินความเสียหายของโครงสราง 

 

 

1.2 การตรวจเอกสาร 
 

การศึกษาเกี่ยวกับการปฏิสัมพันธระหวางดินและฐานรากตื้นขางตนยังคงมีการ

พัฒนาอยางตอเนื่อง เพื่อนํามาใชในการออกแบบโครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากตื้นใหมีความถูกตอง

มากขึ้น และสามารถรับแรงแผนดินไหวไดดีขึ้น โดยมีระเบียบวิธีศึกษาที่แตกตางกันออกไป โดยสวน

ใหญแลวใชแบบจําลองในการวิเคราะห ทั้งแบบจําลองทางกายภาพซึ่งมีทั้งแบบจําลองขนาดใหญหรือ

แบบที่มีการลดขนาดลงตามอัตราสวน และแบบจําลองทางคณิตศาสตรที่ใชโปรแกรมคอมพิวเตอรเขา

มาชวยในการสราง และงายตอการปรับแตงแกไข สําหรับเนื้อหาเกี่ยวกับงานวิจัยดังกลาวแบงเปน 

 

1.2.1 แบบจําลองทางกายภาพ (Physical models) 

 

สําหรับงานวิจัยที่ใชแบบจําลองทางกายภาพของโครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากตื้นนั้น 

แบงเปนงานวิจัยเกี่ยวกับแบบจําลองยอสวน และแบบจําลองขนาดจริง โดยในสวนแรกจะกลาวถึง

งานวิจัยของแบบจําลองยอสวนของโครงสรางแบบตาง ๆ ไดแก แบบจําลองตอมอของสะพาน และ

แบบจําลองโครงสรางของอาคารตาง ๆ 

Deng และ Kutter (2011) ไดทําการสรางแบบจําลองยอสวนกายภาพของ

โครงสรางตอมอสะพาน ที่ตั้งอยูบนฐานรากตื้นเพื่อศึกษาพฤติกรรมของฐานรากตื้นที่เกิดการโยกตัว 

ทําการทดลองโดยใชเครื่องเหวี่ยง ตัวโครงสรางตั้งอยูบนชั้นรองรับที่เปนดินทราย ที่จะสงผลใหคา
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ความปลอดภัยของแรงแบกทานมีคาที่แตกตางกัน แบบจําลองสวนหนึ่งไดมีการใชแผนคอนกรีตรอง

ใตฐานรากตื้น เพื่อลดระยะการทรุดตัวเมื่อฐานรากมีการโยกตัว การทดลองนี้ไดมีการศึกษาความยาว

วิกฤตของฐานรากตื้น ซึ่งเปนดานยาวของพื้นที่ที่ฐานรากตื้นสัมผัสกับชั้นรองรับเมื่อฐานรากมีการยก

ตัว โดยความยาววิกฤตนี้จะสงผลตอกําลังรับแรงแบกทานและกําลังรับโมเมนตของฐานรากตื้น 

งานวิจัยตอมอสะพานชิ้นตอมาเปนของ Anastasopoulos และคณะ (2012) โดย

ผูวิจัยไดสรางแบบจําลองทางกายภาพของโครงสรางเปนแบบระดับขั้นความเสรีเดี่ยวของตอมอที่ตั้ง

บนทรายที่ถูกปรับปรุง ซึ่งเปนแบบจําลองยอสวนเชนเดียวกัน โดยผูวิจัยสนใจในสวนของคาความ

ปลอดภัยของฐานรากตื้น ซึ่งจะสงผลตอพฤติกรรมการโยกตัวของฐานราก โดยมีสมมติฐานคือ การยก

ตัวของฐานรากนั้นจะเกิดขึ้นเมื่อคาความปลอดภัยของฐานรากตื้นมีคามาก ในทางกลับกัน หากฐาน

รากตื้นมีคาความปลอดภัยที่นอย ก็จะสงผลใหโครงสรางเกิดการทรุดตัวแทน แตวาเงื่อนไขดังกลาวนี้

ขึ้นอยูกับคุณสมบัติของดินที่รองรับตัวฐานรากดวย ผูวิจัยจึงทําการทดลองจากแบบจําลองของ

โครงสรางที่ตั้งอยูบนทรายที่มีคุณสมบัติและความลึกที่แตกตางกัน โดยใชแรงที่มากระทําตอโครงสราง

เปนแรงกระทําทิศทางเดียวและแรงซ้ําไปซ้ํามาเพื่อหาผลตอบสนองของโครงสราง 

Deng และคณะ (2012) ทําการสรางแบบจําลองยอสวนของโครงสรางที่ตั้งอยูบน

ฐานรากตื้น โดยแบงเปนโครงสรางสะพานแบบตาง ๆ เพื่อเปรียบเทียบผลตอบสนองของโครงสรางแต

ละแบบ ทั้งแบบที่ตั้งอยูบนฐานรากตื้นที่มีการโยกตัวและแบบยึดแนน แบงเปนฐานรากขนาดตาง ๆ 

และคุณสมบัติของดินที่ตางกัน สําหรับโครงสรางสองชวงเสาท่ีตั้งอยูบนฐานรากตื้น มีการติดตั้งหมุดไว

ที่สวนบนของเสาทั้งสองตน เพื่อสงถายแรงเฉือนออกไปแตยังคงไวซึ่งโมเมนตดัด หรือในอีก

ความหมายก็คือจํากัดความเสียหายที่เกิดขี้นในเสา ไดมีการกลาวถึงคุณสมบัติของดินใตฐานรากดวย

วา ถาเปนดินที่มีคุณสมบัติท่ีดีก็จะชวยลดการทรุดตัวของฐานรากตื้นในเวลาที่เกิดการโยกตัวได 

Loli และคณะ (2014) สรางแบบจําลองยอสวนของโครงสรางสะพาน ที่ตั้งอยูบน

ฐานรากตื้น ซึ่งแบงออกเปนฐานรากตื้นที่มีการโยกตัว และฐานรากแบบยึดแนน งานวิจัยนี้ไดแบงเปน

สองการทดลองหลักตามชุดแรงแผนดินไหว ที่มีการประกอบกันของกราฟความเรงตาง ๆ เพื่อนํามา

รวมกันเปนแรงแผนดินไหวเดียว ทดลองจนกระทั่งตัวโครงสรางเกิดการวิบัติหรือสิ้นสุดขอมูลของ

กราฟดังกลาว ถาหากวาสิ้นสุดขอมูลแลวโครงสรางยังไมเกิดการวิบัติ จะทําการทดลองโดยใชกราฟ

แผนดินไหวอื่นเพิ่มเติมจนกระทั่งเกิดการวิบัติ นอกจากนี้ยังมีการวิเคราะหคุณสมบัติของดินชั้นรองรับ

วามีผลตอการทรุดตัวของฐานรากตื้นขณะเกิดการโยกตัว 
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สําหรับแบบจําลองยอสวนของโครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากตื้น ที่นอกเหนือจาก

แบบจําลองของตอมอสะพาน ซึ่งถือวาเปนแบบจําลองอยางงายหรือระดับขั้นความเสรีเดี่ยวนั้น ยังมี

งานวิจัยเกี่ยวกับแบบจําลองโครงสรางอาคารเพื่อนํามาพิจารณาผลตอบสนองของโครงสรางเชนกัน 

 Liu และคณะ (2013) ไดทําการสรางแบบจําลองทางกายภาพของโครงสราง 2 ชั้น 

1 ชวงเสา เปนแบบจําลองที่มีการลดขนาดตามอัตราสวน เพื่อทําการทดลองหาผลตอบสนองของ

โครงสรางผานแรงกระทําจากเครื่องเหวี่ยง โดยศึกษาผานการครากของโครงสรางและฐานรากที่ใช

แทนพฤติกรรมแบบไมเชิงเสนของโครงสราง โดยมีสมมติฐานคือสําหรับฐานรากตื้นที่มีพฤติกรรมแบบ

ไมเชิงเสน เมื่อถูกแรงแผนดินไหวมากระทํา การโยกตัวของฐานรากตื้นนั้นจะสามารถสลายพลังงานที่

เกิดข้ึนได โดยไดทําการทดลองทั้งหมด 4 รูปแบบของแบบจําลอง ไดแก โครงสรางที่ออกแบบใหกําลัง

ครากของโครงสรางและฐานรากมีคาใกลเคียงกัน โครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากตื้นที่ไมยอมใหมีการ

โยกตัว โครงสรางที่กําหนดใหกําลังครากของฐานรากตื้นมากกวาจุดตอของตัวโครงสราง และ

โครงสรางที่กําหนดใหกําลังครากของจุดตอของตัวโครงสรางมากกวาฐานรากตื้น กําหนดใหแรง

แผนดินไหวที่มากระทํากับแบบจําลองทัง้หมดเปนชนิดเดียวกัน 

สําหรับแบบจําลองขนาดใหญหรือแบบจําลองขนาดจริง สวนใหญแลวเปน

แบบจําลองที่เนนตัวฐานรากตื้นเปนหลัก เนื่องจากมีขอจํากัดของขนาดที่ใหญจึงไมสามารถสราง

แบบจําลองโครงสรางอาคารได 

Negro และคณะ (2000) ไดทําการสรางแบบจําลองขนาดใหญของโครงสรางฐาน

รากตื้นที่ต้ังอยูบนดินทราย รับแรงกระทําซ้ําไปซ้ํามา กระทําที่สวนบนสุดของฐานราก แบงการทดลอง

ออกเปน 2 แบบการทดลอง ตามความชื้นสัมพัทธของดินทรายคือ 45 และ 85 เปอรเซ็นต รับแรง

ที่มากระทําเปนแรงแบบเดียวกัน จากนั้นไดมีการใสแรงแบบเวียนรอบและเพิ่มขนาดความแรงขึ้น

เรื่อย ๆ เพื่อที่จะวิเคราะหถึงจุดเริ่มตนการเปลี่ยนแปลงพฤติกรรมจากแบบเชิงเสนไปสูแบบไมเชิงเสน 

ขอไดเปรียบของการทดลองนี้ก็คือ ขนาดของแบบจําลองที่มีขนาดเทากับของจริง ความถูกตองของ

คุณสมบัติดิน และอุปกรณสรางแรงแบบประวัติเวลาที่กระทําในแนวราบและโมเมนตพลิกคว่ํา 

Hung และคณะ (2010) ไดทําการสรางแบบจําลองตอมอของสะพาน ที่ตั้งอยูบน

ฐานรากแผ โดยเปนแบบจําลองเสาคอนกรีตจํานวน 3 แบบ ตั้งอยูบนฐานรากแผทั้งแบบยึดแนนและ

แบบที่ยอมใหมีการโยกตัว แบบจําลองแตละแบบมีการเสริมเหล็กที่แตกตางกันไปและรับแรง

แผนดินไหวในความแรงที่แตกตางกัน เพื่อที่จะเปรียบเทียบผลตอบสนองของฐานรากทั้งสองแบบ 

วิเคราะหตามสมมติฐานที่วา เมื่อโครงสรางถูกแรงกระทําจากแรงแผนดินไหว การโยกตัวของฐานราก
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แผนั้นจะชวยลดแรงที่เกิดขึ้นภายในโครงสรางสวนบนโดยการถายแรงลงมาที่ตัวฐานราก แตระยะการ

เคลื่อนตัวในแนวราบของโครงสรางสวนบนจะเพ่ิมข้ึน 

 

1.2.2 แบบจําลองทางคณิตศาสตร (Numerical models) 

 

 แบบจําลองทางคณิตศาสตรของโครงสราง เพื่อศึกษาเกี่ยวกับการปฏิสัมพันธ

ระหวางดินกับโครงสราง ใชโปรแกรมคอมพิวเตอรในการสรางและคํานวณผลตอบสนองของ

โครงสราง ซึ่งตั้งอยูบนหลักการเดียวกันคือแบบจําลองฐานรากแบบ Winkler และมีการใชสปริง

กลศาสตรมาแทนพฤติกรรมของดินใตฐานราก 

 เชนเดียวกันกับแบบจําลองยอสวนที่ไดกลาวไปขางตน แบบจําลองแบบระดับขั้น

ความเสรีเดี่ยวถูกนํามาใชในหลายงานวิจัยโดยการใชแบบจําลองทางคณิตศาสตร ซึ่งเปนแบบจําลอง

ของโครงสรางตอมอสะพานเชนเดียวกัน 

Chen และ Lai (2002) สรางแบบจําลองทางคณิตศาสตรระดับขั้นความเสรีเดี่ยว

ของโครงสรางสะพานที่ตั้งอยูบนฐานรากตื้น เพื่อทําการเปรียบเทียบผลตอบสนองของโครงสราง 

ระหวางฐานรากตื้นแบบที่ไมมีการยกตัว และแบบที่ยอมใหมีการยกตัว ใชหลักการแบบจําลองฐาน

รากแบบ Winkler ในการคิดผลของการปฏิสัมพันธระหวางดินและโครงสราง มีการคิดคนพฤติกรรม

ของสปริงขึ้นมาใหมสําหรับการทดลองในครั้งนี้ 

Limkatanyu และคณะ (2012) ไดทําการสรางแบบจําลองทางคณิตศาสตรของ

โครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากตื้น ซึ่งเปนโครงสรางแบบเรียบงายแตครอบคลุมระบบการปฏิสัมพันธ

ระหวางฐานรากและดิน ไดแก การเลื่อนตัวทางดานขาง การทรุดตัวในแนวดิ่ง และการโยกตัวของ

ฐานราก แบบจําลองนี้ใชโครงสรางเสนใยเพื่อใชแทนระบบการปฏิสัมพันธระหวางฐานรากและดิน ใช

ฟงกชันไฮเปอรโบลิคแทนความสัมพันธระหวางแรงกดและระยะการเปลี่ยนรูปของตัวไฟเบอรหรือ

สปริงที่สรางขึ้น กําหนดแรงที่มากระทํากับโครงสรางเปนแบบประวัติเวลา เปรียบเทียบผลการทดลอง

กับการทดลองของแบบจําลองทางกายภาพ ทั้งแบบจําลองที่ใชเครื่องเหวี่ยงและแบบจําลองขนาดเต็ม 

ถัดมาเปนงานวิจัยแบบจําลองทางคณิตศาสตรของโครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากตื้น 

ที่มีความซับซอนมากขึ้นกวาแบบจําลองระดับขั้นความเสรีเดี่ยวขางตน ไดแก แบบจําลองโครงสราง

สะพาน และแบบจําลองโครงสรางกําแพงรับแรงเฉือน 
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 Mergos แ ล ะ  Kawashima (2005) ทํ า ก า รทด ลอ ง จ าก แบ บจํ า ล อ ง ท า ง

คณิตศาสตรของโครงสรางสะพาน ที่ตั้งอยูบนฐานรากตื้น ทําการวิเคราะหหลายทิศทางโดยแบงตาม

แนวแกนที่โครงสรางรับแรงแผนดินไหว ไดแกหนึ่งแนวแกน สองแนวแกน และสามแนวแกน เพื่อดู

ผลกระทบเฉพาะของพฤติกรรมแบบไรเชิงเสน วิเคราะหผลตอบสนองที่เกิดขึ้นซึ่งเกี่ยวกับพฤติกรรม

ของฐานรากตื้น ดินใตฐานรากตื้น และระยะทรุดตัว นอกจากนั้นไดทําการศึกษาเกี่ยวกับผลจากการ

เปลี่ยนแปลงขนาดของฐานรากตื้น รวมไปถึงกําลังครากของดินใตฐานรากตื้น ที่จะสงผลตอ

ความสามารถของฐานรากตื้น ในการสงถายโมเมนตที่เกิดขึ้น 

Anastasopoulos และคณะ (2009) ศึกษาเกี่ยวกับการวิบัติของดินรองรับ

โครงสรางสะพานที่ตั้งอยูบนฐานรากตื้น เพื่อวิเคราะหวาการวิบัติของดินจะชวยลดความความ

เสียหายที่เกิดขึ้นในโครงสรางได มีการเปรียบเทียบกันระหวางฐานรากสองประเภท คือฐานรากเปน

ดั้งเดิมซึ่งเปนแบบยึดแนน และฐานรากแบบแนวคิดใหมซึ่งเปนแบบที่มีการโยกตัว โดยจุดที่แตกตาง

กันระหวางฐานรากตื้นทั้งสองประเภทนี้ คือตําแหนงของจุดพลาสติกที่เกิดขึ้น โดยจะเกิดขึ้นในตัว

โครงสรางสําหรับฐานรากแบบดั้งเดิม และเกิดขึ้นในดินรองรับสําหรับฐานรากเปนแนวคิดใหม ทําการ

วิเคราะหทั้งแบบการผลักทางดานขาง และแบบประวัติเวลาเชิงพลศาสตรจากกราฟความเรง

แผนดินไหวจํานวน 29 รูปแบบ เพื่อวิเคราะหความเสียหายที่เกิดข้ึนเนื่องจากความแรงที่ตางกัน 

Raychowdhury และ Hutchinson (2009) ไดทําการสรางแบบจําลองทาง

คณิตศาสตร เพื่อเปรียบเทียบผลตอบสนองที่ไดกับผลการทดลองจากงานวิจัยแบบจําลองทาง

กายภาพ โดยแบงแบบจําลองออกเปนสองแบบใหญ ๆ ไดแก แบบจําลองฐานรากตื้นรับกําแพงรับแรง

เฉือน และแบบจําลองฐานรากตื้นรับโครงสรางสะพาน ซึ่งรับแรงกระทําแบบแผนดินไหว วิเคราะหถึง

การสลายพลังงานที่เกิดจากการเคลื่อนตัว การทรุดตัว และการโยกตัวของฐานรากต้ืน โดยแบบจําลอง

ฐานรากตื้นประกอบไปดวยสปริงที่มีพฤติกรรมแบบไมเชิงเสน ตัวควบคุมการสั่นไหว และ

องคประกอบชองวาง 

Raychowdhury และ Hutchinson (2010) ไดสรางแบบจําลองทางคณิตศาสตร

สําหรับระบบกําแพงรับแรงเฉือน ที่ตั้งอยูบนฐานรากตื้น โดยใชหลักการปฏิสัมพันธระหวางฐานราก

และดินชั้นรองรับตามทฤษฎีแบบ Winkler ที่มีพฤติกรรมเปนแบบไมเชิงเสน มีการแบงแบบจําลอง

ตามความสูงของกําแพงรับแรงเฉือน และรับแรงแผนดินไหวที่มีขนาดตาง ๆ ทําการวิเคราะหเพื่อดูวา

พฤติกรรมของฐานรากตื้นสามารถสลายพลังงานที่เกิดขึ้นในโครงสรางและลดความตองการความ

เหนียวได นอกจากนี้ยังมีการเปรียบเทียบสัดสวนการเคลื่อนตัวของโครงสรางแตละแบบจําลอง และ

นําไปเปรียบเทียบกับแบบจําลองโครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากแบบยึดแนน 
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Raychowdhury (2011) ใชหลักการของคานที่ตั้งอยูบนแบบจําลองฐานรากแบบ 

Winkler เพื่อนํามาสรางแบบจําลองทางคณิตศาสตรของโครงสรางโครงขอแข็งเหล็กที่ตั้งอยูบนฐาน

รากตื้น เพื่อทําการศึกษาผลของการปฏิสัมพันธระหวางดินและโครงสราง เปรียบเทียบผลการทดลอง

ระหวางโครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากแบบยึดแนน กับโครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากแบบอีลาสติก ผล

การทดลองแสดงใหเห็นวาความเปนอีลาสติกของฐานรากชวยลดแรงภายในและความตองการความ

เหนียวได 

นอกเหนือจากการศึกษาเพื่อพิจารณาผลตอบสนองของโครงสรางที่เกิดขึ้นแลว ยังมี

การศึกษาเกี่ยวกับตัวแปรหรือตัวบงชี้ของแบบจําลองทางคณิตศาสตรของฐานรากตื้น เพื่อปรับปรุงให

มีพฤติกรรมที่ใกลเคียงกับความเปนจริงมากขึ้น 

Harden และ Hutchinson (2009) ศึกษาเกี่ ยวกับตั วแปรต าง  ๆ สํ าหรับ

แบบจําลองทางคณิตศาสตรของฐานรากตื้น ภายใตหลักการแบบจําลองฐานรากแบบ Winkler เพื่อดู

ผลตอบสนองที่เกิดขึ้นจากพฤติกรรมแบบไรเชิงเสน จากนั้นนําแบบจําลองทางคณิตศาสตรที่ไดไป

เปรียบเทียบกับผลการทดลองจากแบบจําลองทางกายภาพที่มีผูทําการวิจัยไวแลว 

Gajan และคณะ (2010) ศึกษาและรวบรวมตัวชี้นําสําหรับพฤติกรรมของการ

ปฏิสัมพันธระหวางดินและโครงสราง โดยมีพื้นฐานอยูบนฐานรากที่มีพฤติกรรมแบบอีลาสติก ใช

แบบจําลองฐานรากแบบ Winkler และแบบจําลองหนาสัมผัส ในการสรางแบบจําลองทาง

คณิตศาสตร รวบรวมการใชการตัวแปรตาง ๆ อีกทั้งยังมีการเปรียบเทียบผลตอบสนองของโครงสราง

กําแพงรับแรงเฉือนที่ต้ังอยูบนทรายประเภทตาง ๆ 

 

 

1.3 วัตถุประสงคของงานวิจัย  
 

1. สรางแบบจําลองทางคณิตศาสตรของโครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากตื้นที่คิดผลของ

การปฏิสัมพันธระหวางดินกับฐานราก โดยใชโปรแกรม SeismoStruct  

2. เปรียบเทียบพฤติกรรมของโครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากแบบยึดแนนกับ

โครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากต้ืนที่มีการโยกตัว ภายใตแรงกระทําแผนดินไหว 
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1.4 สมมติฐานของการวิจัย 
 

 งานวิจัยนี้มีสมมติฐานคือ การโยกตัวของฐานรากตื้น หรือการที่คิดผลของการ

ปฏิสัมพันธระหวางดินและโครงสรางฐานรากตื้น จะชวยลดแรงภายในที่เกิดขึ้นในโครงสรางสวนบน

เมื่อเปรียบเทียบกับฐานรากที่ไมมีการยกตัวภายใตแรงกระทําแบบแผนดินไหว แตระยะการเคลื่อนตัว

ถาวรของกรณีที่คิดผลจากการโยกตัว จะมากกวากรณีท่ีไมมีการโยกตัว 

 

 

1.5 ขอบเขตของงานวิจัย  
 

1. ฐานรากที่ใชคือฐานรากตื้น (Shallow footing) แบงเปนกรณีฐานรากแบบ

ยึดแนน และฐานรากต้ืนที่มีการโยกตัว 

2. โครงสรางที่ใชทําการวิเคราะหคือโครงสรางตอมอสะพาน และอาคารคอนกรีต

เสริมเหล็กสูง 3 ชั้น โดยแบงเปนอาคารที่ไมไดออกแบบรับแรงแผนดินไหว กับอาคารที่ออกแบบรับ

แรงแผนดินไหว 

3. ดินชั้นรองรับที่ใชสําหรับแบบจําลองโครงสรางอาคารมี 3 ประเภท คือ ดินทราย 

ดินเหนียวออน และดินเหนียวแข็ง  

4. กําหนดใหพฤติกรรมของดินพิจารณาเปนเนื้อเดียวกัน (Homogeneous) 

5. คํานวณผลตอบสนองของโครงสรางผานแบบจําลองทางคณิตศาสตร โปรแกรมที่

ใชคือโปรแกรม SeismoStruct ทําการวิเคราะหดวยวิธีประวัติเวลาเชิงพลศาสตร (Dynamic time-

history analysis) และวิธสีถิตศาสตรไมเชิงเสน (Non-linear static analysis) 

6. ในการวิเคราะหดวยวิธีประวัติเวลาเชิงพลศาสตร ใชขอมูลแผนดินไหวที่มีอยูแลว

ในโปรแกรม SeismoStruct 

7. ใชขอมูลแผนดินไหวของอําเภอหาดใหญ จังหวัดสงขลา สําหรับการวิเคราะห

โครงสรางอาคารสูง 3 ชั้น 
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1.6 ขั้นตอนการดําเนินงานวิจัย 
 

 1. ศึกษาทฤษฎีเกี่ยวกับฐานรากตื้นที่มีการโยกตัว แบบจําลองทางคณิตศาสตรของ

ฐานรากตื้นที่มีการโยกตัว และศึกษาการใชโปรแกรม SeismoStruct 

2. ออกแบบอาคารคอนกรีตเสริมเหล็กสําหรับใชในการวิเคราะหโครงสรางอาคารสูง 

3 ชั้น 

3. สรางแบบจําลองทางคณิตศาสตรของโครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากตื้น โดยใช

โปรแกรม SeismoStruct และทําการคํานวณผานโปรแกรม 

4. เปรียบเทียบผลตอบสนองของโครงสรางแตละประเภท 

5. สรุปผลที่ไดจากการวิจัย 

 

 

1.7 ประโยชนของงานวิจัย 
 

1. ไดแบบจําลองทางคณิตศาสตรของโครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากตื้นที่คิดผลของ

การปฏิสัมพันธระหวางดินกับฐานราก สําหรับใชในการวิเคราะหพฤติกรรมโครงสราง ภายใตแรง

แผนดินไหว โดยเปนแบบจําลองที่ใชในโปรแกรม SeismoStruct 

2. เขาใจถึงความแตกตางของพฤติกรรมโครงสราง ระหวางโครงสรางที่ตั้งอยูบนฐาน

รากแบบยึดแนนและโครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากตืน้ที่มีการโยกตัว 

3. เขาใจหลักการการออกแบบอาคารรับแรงแผนดินไหว และหลักการวิเคราะห

โครงสรางโดยวิธีประวัติเวลาเชิงพลศาสตร และวิธสีถิตศาสตรไมเชิงเสน 

4. สามารถนําแบบจําลองนี้ไปแกไขเพิ่มเติมสําหรับการวิเคราะหสิ่งที่สนใจอื่น ๆ 

ตอไปได
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บทที่ 2 

ทฤษฎีและงานวิจัยที่เกี่ยวของ 

 

 

2.1 ทฤษฎทีี่เกี่ยวของกับการวิเคราะหโครงสราง 
 

ในการหาผลตอบสนองของโครงสรางภายใตแรงกระทําแผนดินไหว สามารถทําการ

วิเคราะหไดหลายวิธี ไดแก วิธีสถิตยศาสตรแบบเชิงเสน (Linear static) วิธีพลศาสตรแบบเชิงเสน 

(Linear dynamic) วิธีสถิตยศาสตรแบบไมเชิงเสน (Non-linear static) และวิธีพลศาสตรแบบไมเชิง

เสน (Non-linear dynamic) ซึ่งวิธีที่ใหผลการวิเคราะหที่ถูกตองและมีความแมนยําที่สุด คือวิธี

พลศาสตรแบบไมเชิงเสน ที่มีการใชขอมูลการสั่นไหวของพื้นดินมาทําการคํานวณ จึงสงผลใหการหา

ผลตอบสนองนั้นมีความยุงยากซับซอน และใชเวลาในการคํานวณมาก อาจไมเหมาะสมในการ

ออกแบบหรือหาผลตอบสนองของโครงสรางอาคาร ดังนั้น สําหรับกรณีโครงสรางอาคาร 3 ชั้นใน

งานวิจัยนี้ จะใชการวิเคราะหดวยวิธีสถิตยศาสตรแบบไมเชิงเสน (Non-linear static analysis) ซึ่ง

เปนวิธีที่ไมซับซอนและใหผลการวิเคราะหที่ใกลเคียงกับวิธีพลศาสตรแบบไมเชิงเสน สวนในกรณีของ

โครงสรางตอมอสะพานจะใชการวิเคราะหทั้งวิธีสถิตยศาสตรแบบไมเชิงเสนและวิธีพลศาสตรแบบไม

เชิงเสน 

 

2.1.1 วิธีสถิตยศาสตรแบบไมเชิงเสน (Non-linear static analysis) 

 

วิธีสถิตยศาสตรแบบไมเชิงเสน (Non-linear static) หรือที่เรียกอีกอยางหนึ่งวา วิธี

วิเคราะหโดยการผลักดานขาง (Pushover analysis) ใชวิเคราะหโครงสรางเพื่อหาผลตอบสนองของ

อาคารที่ถูกกระตุนโดยแรงแผนดินไหว วิธีนี้ถือวาเปนวิธีโดยประมาณ เนื่องจากในความเปนจริง 

แผนดินไหวกระทําตอโครงสรางโดยการกระตุนที่ฐานของอาคารดวยความเรงของพื้นดิน (Ground 

acceleration) ซึ่งแปรเปลี่ยนตามเวลา แตสําหรับวิธีสถิตยศาสตรไมเชิงเสนนั้นสมมติวาแรง

แผนดินไหวเปนแรงแบบสถิตที่กระทําตอโครงสรางโดยมีรูปแบบการกระจายแรงที่คงที่ (Force 

distribution pattern) 
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รูปที่ 2.1 แรงกระทําทางดานขางที่กระทําตอโครงสราง 

การหาผลตอบสนองของอาคาร สามารถทําไดโดยการคอย ๆ เพิ่มแรงกระทําทาง

ดานขางของอาคาร จนกระทั่งยอดอาคารมีการเคลื่อนที่เทากับคาการเคลื่อนตัวเปาหมาย (Target 

displacement) จึงหยุดการเพิ่มแรง ดังแสดงในรูปที่ 2.1 จากนั้นทําการพิจารณาแรงภายใน การ

เคลื่อนที่ และการเสียรูป เชน การเคลื่อนที่สัมพัทธระหวางชั้น (Inter-story drift) หรือการหมุนของ

จุดหมุนพลาสติกที่ปลายคานหรือเสา (Plastic hinge rotation) คาเหลานี้ถือวาเปนคาตอบสนอง

สูงสุด (Peak response) ที่คาดวาจะเกิดข้ึนเนื่องจากแผนดินไหว โดยตองนําคาเหลานี้ไปเปรียบเทียบ

กับเกณฑการยอมรับ เพื่อประเมินระดับสมรรถนะของโครงสรางในการตานทานแผนดินไหว 

 ดังนั้นตัวแปรสําคัญที่กําหนดระดับการตอบสนองของอาคาร คือ คาการเคลื่อนตัว

เปาหมายของยอดอาคาร (Target roof displacement) สามารถคํานวณไดโดยเริ่มจากกราฟ

ผลตอบสนองสเปกตรัม (Response spectrum) ซึ่งจากกราฟจะไดคาความเรงตอบสนองสูงสุด 

(Spectral response acceleration) ที่เกิดขึ้นตอโครงสราง จากลักษณะของโครงสรางสามารถหา

คาคาบการสั่นของโครงสราง (Structural fundamental period of vibration) ได นอกจากนี้ คา

เคลื่อนที่เปาหมายนี้ขึ้นอยูกับกําลังตานทานแรงเฉือนที่จุดครากของอาคาร ( yV ) และสติฟเนสดาน

ขางประสิทธิผล ( eK ) ซึ่งหาไดโดยใชแรงกระทําดานขางที่มีรูปแบบการกระจายแรงคงที่กระทําตอ

อาคาร จากนั้นคอย ๆ เพิ่มแรงใหมากขึ้น แลววาดกราฟความสัมพันธระหวางแรงเฉือนที่ฐาน (Base 

shear force) ซึ่งมีคาเทากับผลรวมของแรงดานขางทั้งหมดที่กระทํา และการเคลื่อนที่ท่ีชั้นบนสุดของ

อาคาร (Roof displacement) เสนกราฟที่ไดมีชื่อเรียกวา เสนโคงแรงกระทําดานขาง (Pushover 

curve) เมื่อไดคาดังกลาวแลว นําไปคํานวณตามมาตรฐานที่กําหนดไวใน FEMA 356 (FEMA 356, 

2000) และ FEMA 440 (FEMA 440, 2005)  ตัวอยางกราฟผลตอบสนองสเปกตรัมของโครงสราง 

และกราฟเสนโคงแรงกระทําดานขางแสดงดังรูปที่ 2.2 
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รูปที่ 2.2 กราฟผลตอบสนองสเปกตรัมและกราฟเสนโคงแรงกระทําดานขางของโครงสราง 

 

2.1.2 วิธีพลศาสตรแบบไมเชิงเสน (Non-linear dynamic analysis) 

 

 
                                                                                      (อางอิงจาก : Raychowdhury, 2010) 

รูปที ่2.3 กราฟขอมูลประวัติเวลาความเรงของพื้นดิน 

การวิเคราะหโครงสรางโดยวิธีพลศาสตรแบบไมเชิงเสน (Non-linear dynamic) 

หรือที่เรียกอีกอยางหนึ่งวาวิธีประวัติเวลาเชิงพลศาสตร (Dynamic time-history analysis) เปนการ

วิเคราะหหาการตอบสนองของโครงสรางที่ทุกขณะเวลาที่เกิดการสั่นไหวของโครงสราง ที่ถูกกระตุน

ดวยความเรงของพื้นดินที่ฐานของอาคาร โดยการคํานวณปริพันธ เชิงตัวเลข (Numerical 

integration) โดยในการวิเคราะหนั้น จะตองมีการสรางแบบจําลองทางคณิตศาสตรของโครงสราง 

และตองมีขอมูลประวัติเวลาความเรงของพื้นดินที่ใชกระทําที่ฐานของอาคาร สําหรับตัวอยางของ

ขอมูลประวัติเวลาความเรงของพื้นดินแสดงดังรูปที ่2.3 
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2.1.3 แบบจํ าลองพฤติ กรรมการรับแรงกระทํ าของคอนกรี ต  (Non-linear constant 

confinement concrete model) 

 

งานวิจัยนี้ใชแบบจําลองของ Mander และคณะ (1988) สําหรับพฤติกรรมของ

คอนกรีตที่มีการคิดผลของการบีบรัดทางดานขาง (Lateral confinement effect) ซึ่งขึ้นอยูกับ

ลักษณะของเหล็กเสริมทางดานขางและเหล็กเสริมตามยาว ทั้งรูปทรงสี่เหลี่ยมและรูปทรงกลม 

ความสัมพันธระหวางความเครียดและความเคนของคอนกรีตถูกเสนอโดย Popovics (1973) ดังแสดง

ในรูปที่ 2.4 งานวิจัยนี้ใชแบบจําลองดังกลาวในการหาคา Confinement factor ของวัสดุคอนกรีต

สวนแกนสําหรับแตละหนาตัดท่ีใชในโปรแกรม SeismoStruct 

 
                                                                      (อางอิงจาก : Mander และคณะ, 1988) 

รูปที ่2.4 แบบจําลองความสัมพันธความเคน-ความเครียดสําหรับแรงกระทําทิศทางเดียวของคอนกรีต

สวนที่ถูกบีบรัดและไมถูกบีบรัด 

ผลของการบีบรัดทางดานขางในคอนกรีตนั้นขึ้นอยูกับขนาดและรูปรางของหนาตัด

และปริมาณของเหล็กเสริม โดยจะแสดงในรูปของคาสัมประสิทธิ์ ek  ดังรูปที่ 2.5 สําหรับหนาตัดกลม

เสริมเหล็กปลอกเดียวสามารถหาคาสัมประสิทธิ์ไดจาก 
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สําหรับหนาตัดกลมเสริมเหล็กปลอกเกลียวสามารถหาคาสัมประสิทธิ์ไดจาก 

 1
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 (2-2) 

สําหรับหนาตัดสี่เหลี่ยมสามารถหาคาสัมประสิทธิ์ไดจาก 
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(2-3) 

โดย cc  คือ อัตราสวนระหวางพื้นที่หนาตัดของเหล็กเสริมตามยาวกับพื้นที่หนาตัดสวนที่ถูกบีบรัด

ของคอนกรีต 

 
                                                                                (อางอิงจาก : Mander และคณะ, 1988) 

รูปที ่2.5 แกนที่ถูกบีบรัดประสิทธิผลสําหรับหนาตัดคอนกรีตเสริมเหล็กแบบกลมและสี่เหลี่ยมมุมฉาก 

สําหรับกําลังตานทานแรงอัดของคอนกรีตที่ถูกบีบรัด Mander และคณะ (1988) ได

เสนอความสัมพันธของกําลังตานทานแรงอัดของคอนกรีตท่ีถูกบีบรัดและไมไดถูกบีบรัดดังสมการ 

 7.49
1.254 2.254 1 2l l

cc co

co co

f f
f f

f f

  
         

 (2-4) 

 1

2
l e s yhf k f  (2-5) 
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โดย ccf   คือ กําลังตานทานแรงอัดของคอนกรีตท่ีถูกบีบรัด 

โดย cof   คือ กําลังตานทานแรงอัดของคอนกรีตท่ีไมไดถูกบีบรัด 

โดย yhf  คือ กําลังประลัยของเหล็กเสริมตามขวางหรือเหล็กปลอก 

โดย s  คือ อัตราสวนระหวางปริมาณของเหล็กเสริมตามขวางกับปริมาณของคอนกรีตท่ีถูกบีบรัด 

 

 

2.2 ทฤษฎทีี่เกี่ยวของกับแบบจําลองฐานรากและแบบจําลองพฤติกรรมของดิน 
 

งานวิจัยนี้ทําการศึกษาพฤติกรรมของโครงสรางโดยคิดผลของการปฏิสัมพันธ

ระหวางดินและโครงสราง (Soil-Structure interaction) ภายใตแรงแผนดินไหว โดยใชหลักการที่ถูก

นําเสนอโดย Winkler (1867) เพื่อใชแทนพฤติกรรมของฐานรากตื้นและการสรางแบบจําลองทาง

คณิตศาสตร ในงานวิจัยนี้ประยุกตใชหลักการของ Raychowdhury และ Hutchinson (2008) ใน

การสรางแบบจําลองของโครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากตื้น และใชคาแนะนําของ Gazetas (1991) ใน

การคํานวณหาคาสติฟเนสอีลาสติกของดิน 

 

2.2.1 แบบจําลองฐานรากของ Winkler ที่มีการยกตัว 

 

 
                                                              (อางองิจาก : Chen และ Lai, 2002) 

รูปที่ 2.6 แบบจําลองฐานรากอีลาสติก-พลาสติกแบบ Winkler 

แบบจําลองฐานรากของ Winkler มีสมมติฐานคือ ดินและฐานรากมีความสัมพันธกัน

ในรูปแบบสปริงที่มีระยะหางเทา ๆ กัน โดยสปริงแตละตัวนั้นมีความเปนอิสระตอกัน ซึ่งความสัมพันธ

ระหวางโมเมนตและมุมบิดนั้นเปนแบบเชิงเสน แตถาหากวาแรงที่มากระทําตอโครงสรางนั้นมีคามาก

พอ จนเกินกวากําลังตานทานของฐานรากตื้น จะทําใหฐานรากตื้นนั้นเกิดการยกตัวขึ้นดังแสดงในรูปที่ 
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2.6 และสงผลใหพฤติกรรมของฐานรากตื้นเปลี่ยนจากเชิงเสนเปนแบบไมเชิงเสน หลักการดังกลาวถูก

เสนอโดย Chen และ Lai (2002) 

ถึงแมวาในทางวิศวกรรม แบบจําลองพฤติกรรมของดินและฐานรากแบบ Winkler 

จะเปนที่นิยมและใชอยางแพรหลาย แตแบบจําลองนี้มีขอจํากัดคือ ความเคนที่เกิดขึ้นในดินมี

ความสัมพันธกับคาการทรุดตัวที่จุดนั้นเทานั้น ในงานวิจัยนี้จึงจําเปนที่จะตองใชการจํากัดระดับขั้น

ความเสรีของฐานรากตื้นใหมีความตอเนื่องกัน สําหรับคาสติฟเนสของดินที่ใชในแบบจําลองทาง

คณิตศาสตร จะขึ้นอยูกับประเภทของชั้นดินและระดับความลึกของชั้นดิน รวมไปถึงขนาดของฐาน

รากตื้น ซึ่งสามารถคํานวณไดจากสมการของ Gazetas 

 

2.2.2 คาสติฟเนสของดิน 

 

 
                                      (อางอิงจาก : Harden, 2005) 

รูปที่ 2.7 ระยะตาง ๆ ของฐานรากสําหรับใชในสมการสติฟเนสอีลาสติกของ Gazetas 

คาสติฟเนสของดินสําหรับแบบจําลองทางคณิตศาสตรในงานวิจัยนี้ สามารถหาได

จากสมการที่ไดถูกเสนอโดย Gazetas ซึ่งไดถูกนําไปประยุกตใชอยางแพรหลายในหลายงานวิจัยที่

ผานมา สําหรับฐานรากที่ตั้งอยูบนชั้นดินที่มีพฤติกรรมเปนเนื้อเดียวกัน และมีขนาดความยาวในดาน

ตาง ๆ ดังรูปที่ 2.7 คาสตฟิเนสโดยรวมของฐานรากมีคาดังสมการ (2-6) 
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i i iK K e  (2-6) 

โดย iK   คือ คาสติฟเนสของฐานรากที่ต้ังอยูบนพื้นผิว 

โดย ie  คือ ตัวประกอบความลึกของฐานราก 

ตารางที ่2.1 สมการของ Gazetas สําหรับการหาคาสติฟเนสของฐานรากตื้น 

Stiffness Parameter Equation 

 Surface Stiffness 

Vertical Translation 
0.75

0.73 1.54
1

z

GL B
K

v L

      
    

 

Horizontal Translation 

(toward long side) 

0.85

2 2.5
2

y

GL B
K

v L

      
    

 

Horizontal Translation 

(toward short side) 

0.85

2 2.5 0.1 1
2 0.75

x

GL B GL B
K

v L v L

                      
 

 Stiffness Embedment Factors 

Embedment Factor,  
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Embedment Factor, 

Horizontal Translation 

(toward short side) 
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                                                                                                     (อางอิงจาก : Harden, 2005) 

 จากตารางที่ 2.1 สมการหลักที่ใชในการหาคาสติฟเนสของดินในงานวิจัยนี้คือ

สมการ Vertical translation และ Horizontal translation เนื่องจากฐานรากตื้นที่ใชนั้นเปนแบบ

จัตุรัส สมการของ Horizontal translation จึงคิดแคดานเดียว จากนั้นนําคาที่ไดไปคูณกับสมการ 

Stiffness embedment factors ในทิศทางนั้น ๆ ก็จะไดคาสติฟเนสของดิน 
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2.2.3 การสรางแบบจําลองทางคณิตศาสตร 

 

งานวิจัยนี้ประยุกตใชหลักการของ Raychowdhury และ Hutchinson (2008) ใน

การสรางแบบจําลองของโครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากตื้นและคิดผลของการปฏิสัมพันธระหวางดินกับ

ฐานราก ทําไดโดยการแบงองคประกอบของฐานรากต้ืนเปนชิ้นสวนยอย ๆ ดวยจุดตอ เพื่อใชในการใส

สปริงตามสมมติฐานของ Winkler ซึ่งในแบบจําลองนี้จะมีทั้งสปริงในแนวดิ่ง (Vertical spring) และ

สปริงในแนวราบ (Horizontal spring) สปริงในแนวดิ่งนั้นใชสําหรับแทนพฤติกรรมของดินชั้นรองรับ 

ในสวนของสปริงในแนวราบ ใชแทนพฤติกรรมการรับแรงทางดานขางของฐานรากตื้น กําหนดให

สปริงทั้งสองแบบนั้นเปนองคประกอบที่ไมมีความยาว (Zero-length element) และระยะหาง

ระหวางสปริงในแนวดิ่งแตละตัวเทากับ 2 เปอรเซ็นตของความยาวทั้งหมดของฐานราก ซึ่งสามารถ

เขียนเปนแบบจําลองอุดมคติไดดังแสดงในรูปที่ 2.8  

 

 
                       (อางอิงจาก : Raychowdhury และ Hutchinson, 2009) 

รูปที ่2.8 แบบจําลองอุดมคติของระบบโครงสรางกับฐานรากต้ืน 

คาสติฟเนสของสปริงในแนวดิ่งขึ้นอยูกับขอบเขตของฐานรากตื้น ดังแสดงในรูปที่ 

2.9 โดยคาสติฟเนสที่ขอบเขตสวนปลาย (End region) มีคาเปน 5 เทาของคาสติฟเนสที่ขอบเขต

สวนกลาง (Mid region) เนื่องจากการโยกตัวของฐานรากตื้นสงผลใหดินชั้นรองรับมีความแข็งมากขึ้น 

กําหนดใหระยะของขอบเขตสวนปลาย วัดจากขอบของฐานรากตื้นเขามาเทากับ 16 เปอรเซ็นตของ

ความยาวฐานราก และกําหนดใหมีความสมมาตรของระยะเทากันทั้งสองฝง 
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                  (อางอิงจาก : OpenSees, 2008) 

รูปที่ 2.9 แบบจําลองแบบ Winkler ที่มีการแปรผันความเขมของคาสติฟเนส 

 

2.2.4 แบบจําลองพฤติกรรมการรับแรงกระทําของดิน 

 

รูปที่ 2.10 แสดงถึงแบบจําลองพฤติกรรมของดินในกรณีของฐานรากตื้นที่มีการโยก

ตัวที่ใชในงานวิจัยนี้ โดยมีทั้งหมด 4 แบบ คือ เสนโคงสมมาตรแบบเชิงเสน (Linear symmetric 

curve) เสนโคงไมสมมาตรแบบเชิงเสน (Linear asymmetric curve) เสนโคงสมมาตรแบบสองเชิง

เสน (Bilinear symmetric curve) และเสนโคงแข็งตัวจลนศาสตรแบบสองเชิงเสน (Bilinear 

kinematic hardening curve) โดยชิ้นสวนสปริงที่ใชในโปรแกรม SeismoStruct เรียกวา Link 

element 

สําหรับโครงสรางตอมอสะพานในงานวิจัยนี้ ในการวิเคราะหดวยวิธีประวัติเวลาเชิง

พลศาสตร ใชสปริงทั้งหมด 3 แบบ ไดแก เสนโคงสมมาตรแบบเชิงเสน เสนโคงไมสมมาตรแบบเชิง

เสน และเสนโคงสมมาตรแบบสองเชิงเสน สําหรับกรณีเปรียบเทียบพฤติกรรมของฐานรากตื้นเมื่อมี

การเพิ่มอัตราสวนความปลอดภัยของฐานราก และกรณีวิเคราะหโครงสรางอาคารสูง 3 ชั้น จะใช

สปริงทั้งหมด 2 แบบ ไดแก เสนโคงไมสมมาตรแบบเชิงเสน และเสนโคงแข็งตัวจลนศาสตรแบบสอง

เชิงเสน 

โดยเสนโคงเชิงเสนไมสมมาตรนั้นสามารถใชสําหรับสปริงในแนวดิ่ง เพื่อแทน

พฤติกรรมของดินชั้นรองรับที่สามารถตานทานแรงอัด แตไมสามารถตานทานแรงดึงได สวนกรณีของ

เสนโคงที่เปนแบบสมมาตรทั้ง 3 แบบ สามารถใชไดทั้งในสวนของสปริงในแนวดิ่งและแนวราบ โดย

สปริงในแนวราบนั้นใชจําลองพฤติกรรมการรับแรงทางดานขางของฐานรากต้ืน 
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รูปที ่2.10 ความสัมพันธของแรงกับการเคลื่อนตัวของสปริงแตละแบบ 

คาคุณสมบัติตาง ๆ ของดินที่ใชในกรณีของโครงสรางตอมอสะพานอางอิงจาก

งานวิจัยของ Limkatanyu (2012) และ Loli (2014) สวนกรณีของโครงสรางอาคารสูง 3 ชั้นใชคา

คุณสมบัติตาง ๆ ของดินจาก Bowles (1996) ที่ไดรวบรวมไวสําหรับการออกแบบทางวิศวกรรม โดย

แบงออกเปน 3 ประเภท คือ ดินทราย ดนิเหนียวออน และดินเหนียวแข็ง ดังแสดงในตารางที ่2.2  

ตารางที่ 2.2 คุณสมบัติของดินประเภทตาง ๆ 

Soils 
Mass density  

 3( / )Mg m  

Friction angle 

  

Apparent 

cohesion 

uc ( )kPa  

Modulus of 

elasticity  

SE ( )kPa  

Sand 1.85 31 0 10,000 

Soft clay 1.75 20 20 5,000 

Hard clay 2.07 20 62.5 75,000 

                                                                                                     (อางอิงจาก : Bowles, 1996) 
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2.3 ทฤษฎทีี่เกี่ยวของกับการพิจารณาโครงสรางรับแรงแผนดินไหว 
 

สําหรับอาคารที่ออกแบบใหตานทานแรงสั่นสะเทือนแผนดินไหวในงานวิจัยนี้ ใช

หลักของกฎกระทรวง  (กฎกระทรวงฉบับ พ.ศ. 2550) และ มยผ. 1302 (กรมโยธาธิการและผังเมือง 

กระทรวงมหาดไทย, 2552) จากนั้นนําไปประเมินความเสียหายของโครงสรางโดยวิธี Pushover 

analysis ซึ่งการวิเคราะหโดยวิธีนี้ สิ่งสําคัญคือ คาการเคลื่อนตัวเปาหมายของโครงสราง เนื่องจาก

หลักการของวิธีนี้คือการผลักโครงสรางไปในทิศทางเดียวจนถึงคาการเคลื่อนตัวเปาหมาย ดังนั้นคา

การเคลื่อนตัวเปาหมายของโครงสรางจึงควรที่จะตองมีความถูกตองเหมาะสมกับโครงสรางและแรง

แผนดินไหวที่โครงสรางดังกลาวจะตองรับ การคํานวณคาการเคลื่อนตัวเปาหมายที่เหมาะสมของ

โครงสรางนั้นขึ้นอยูกับหลายปจจัย เชน พฤติกรรมการตอบสนองของโครงสราง น้ําหนักของ

โครงสราง ชั้นดินที่โครงสรางตั้งอยู เปนตน และตองมีการปรับแกคาตาง ๆ ใหมีความเหมาะสมกับ

แรงแผนดินไหวที่โครงสรางจะตองรับ 

 

2.3.1 ความเรงตอบสนองเชิงสเปคตรัมของโครงสราง 

 

เมื่อเกิดการสั่นสะเทือนจากแผนดินไหว โครงสรางจะมีการตอบสนองตอการ

สั่นสะเทือนแตกตางกันไป โดยขึ้นอยูกับปจจัยหลักคือ คาบการสั่นพื้นฐานของโครงสราง และปจจัย

ประกอบอื่น ๆ ผลตอบสนองของโครงสรางแสดงในรูปของ “ความเรงตอบสนองเชิงสเปคตรัม” ดังที่

แสดงไวในรูปที่ 2.2 ซึ่งคาความเรงตอบสนองเชิงสเปกตรัมของแผนดินไหวรุนแรงสูงสุดที่พิจารณา 

(Maximum considered earthquake) ที่คาบการสั่น 0.2 วินาที ( SS ) และ คาบการสั่น 1 วินาที (

1S ) ของพื้นที่ในจังหวัดและอําเภอตาง ๆ ทั่วประเทศไทยไดถูกเสนอโดยกรมโยธาธิการและผังเมือง 

มยผ. 1302 สําหรับคาความเรงตอบสนองเชิงสเปกตรัมของแผนดินไหวรุนแรงสูงสุดที่พิจารณาที่คาบ

การสั่น 0.2 วินาที และคาบการสั่น 1 วินาที ของจังหวัดสงขลาไดแสดงดังตารางที ่2.3 
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ตารางที ่2.3 คาความเรงตอบสนองเชิงสเปกตรัมที่คาบการสั่น 0.2 วินาที ( SS ) และ 

คาบการสั่น 1 วินาที ( 1S ) ของแผนดินไหวรุนแรงสูงสุดที่พิจารณา จังหวัดสงขลา 

ความเรงตอบสนอง 

อําเภอ 
SS  1S  อําเภอ 

SS  1S  

กระแสสินธ 0.069 0.074 นาทวี 0.072 0.076 

กิ่งอําเภอคลองหอย 0.077 0.083 เมืองสงขลา 0.069 0.073 

กิ่งอําเภอนาหมอม 0.072 0.076 ระโนด 0.068 0.072 

กิ่งอําเภอบางกล่ํา 0.074 0.079 รัตภูมิ 0.077 0.083 

กิ่งอําเภอสิงหนคร 0.070 0.074 สทิงพระ 0.069 0.073 

ควนเนียง 0.073 0.079 สะเดา 0.079 0.084 

จะนะ 0.069 0.073 สะบายอย 0.069 0.071 

เทพา 0.066 0.068 หาดใหญ 0.074 0.079 

                                         (อางอิงจาก : มยผ. 1302 กรมโยธาธิการและผงัเมือง กระทรวงมหาดไทย, 2552) 

 

2.3.2 ประเภทของชั้นดิน ณ ที่ตั้งโครงสราง 

 

การจําแนกประเภทของดิน จะพิจารณาจากคุณสมบัติของชั้นดิน ตั้งแตผิวดินลงไป

จนถึงความลึก 30 เมตร ประเภทของชั้นดินสามารถแบงออกไดเปน 6 ประเภท คือ A (หินแข็ง) B 

(หิน) C (ดินแข็ง) D (ดินปกติ) E (ดินออน) หรือ F (ดินที่มีลักษณะพิเศษ) โดยเกณฑการจัดแบง

ประเภทของชั้นดินแสดงไวในตารางที ่2.4 

ในกรณีที่ไมมีขอมูลดิน และไมสามารถทําการสํารวจดินได ใหสมมติวาประเภทของ

ชั้นดินเปนแบบประเภท D เวนแตกรณีท่ีมีผูเชี่ยวชาญหรือหนวยงานรัฐที่เกี่ยวของ กําหนดวาชั้นดิน ณ 

ตําแหนงนั้นเปนประเภท E หรือ F นอกจากนี้ ในกรณีที่มีชั้นดินที่หนามากกวา 3 เมตร อยูระหวาง

ฐานรากกับชั้นหิน จะตองไมกําหนดใหชั้นดินเปนประเภท A หรือ B 
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ตารางที ่2.4 การจําแนกประเภทของชั้นดิน 

ประเภทชั้นดิน 
sv  N  หรือ chN  

us  

A > 1500 /m s  - - 

B 750 - 1500 /m s  - - 

C 360 - 750 /m s  > 50 > 100 kPa  

D 180 - 360 /m s  15 - 50 50 - 100 kPa  

E < 180 /m s  < 15 < 50 kPa  

    มีชั้นดินที่มีความหนามากกวา 3 เมตร ที่มีคุณสมบัติดังนี้ 

    Plasticity Index (PI) > 20 

    Moisture Content (w ) > 40% 

    us  < 25 kPa  

F     เกณฑตามที่กําหนดไวในหัวขอ 2.3.2.1 

                                     (อางอิงจาก : มยผ. 1302 กรมโยธาธิการและผังเมอืง กระทรวงมหาดไทย, 2552) 

โดยที่ คา sv  คือคาความเร็วคล่ืนเฉือนเฉลี่ยในชวงความลึก 30 เมตรแรก 

        คา N  คือคาการทดสอบฝงจมมาตรฐานเฉล่ียในชวงความลึก 30 เมตรแรก 

        คา 
chN  คือคาการทดสอบฝงจมมาตรฐานเฉลี่ยสําหรับชั้นทรายในชวงความลึก 30 เมตรแรก 

        คา us  คือคากําลังรับแรงเฉือนแบบไมระบายน้ําเฉลี่ยสําหรับดินเหนียวในชวงความลึก 30 

เมตรแรก 

โดยที่ หากเกณฑของ 
chN  และ us  แตกตางกัน ใหเลือกประเภทชั้นดินที่ออนกวา 

 

2.3.2.1 ชั้นดินประเภท F 

 

ชั้นดินที่มีลักษณะตอไปนี้ใหจัดเปนชั้นดินประเภท F และตองทําการวิเคราะหการ

ตอบสนองของชั้นดินตอคลื่นการสั่นสะเทือนของแผนดินไหว 

1. ชั้นดินมีโอกาสเกิดการวิบัติภายใตแรงแผนดินไหว เชน ดินที่สามารถเกิดการเหลวตัว 

(Liquefaction) หรือ ดินเหนียวที่ออนมาก เปนตน 

2. ชั้นดินเหนียวที่มีวัตถุอินทรียอยูมาก และมีความหนามากกวา 3 เมตร 

3. ชั้นดินที่มีความเปนพลาสติกสูง (มีความหนามากกวา 7.6 เมตร และมีคา PI มากกวา 75) 
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4. ชั้นดินเหนียวออนถึงปานกลางที่หนามาก (มีความหนามากกวา 37 เมตร และมีกําลังรับ

แรงเฉือนแบบไมระบายน้ํา us  นอยกวา 50 kPa ) 

สภาพของชั้นดิน ณ บริเวณที่ตั้งของโครงสราง สามารถเปลี่ยนแปลงระดับความ

รุนแรงของการสั่นสะเทือนจากแผนดินไหวได ดังนั้นการนําคาความเรงตอบสนองเชิงสเปกตรัมใน

ตารางที่ 2.3 มาใชในการออกแบบนั้น จําเปนที่จะตองปรับแกคาใหเหมาะสมกับสภาพดิน ณ บริเวณ

ที่ต้ังของโครงสรางนั้น ๆ  

 

2.3.3 การปรับแกคาความเรงตอบสนองเชิงสเปกตรัม 

 

คาความเรงตอบสนองเชิงสเปกตรัมของแผนดินไหวรุนแรงสูงสุดที่พิจารณา ณ 

บริเวณที่ต้ังของโครงสราง สามารถปรับแกคาใหเหมาะสมกับประเภทของชั้นดินดังสมการตอไปนี้ 

 
MS a SS F S  (2-7) 

 
1 1M vS F S  (2-8) 

โดยที่ MSS  คือ คาความเรงตอบสนองเชิงสเปกตรัมที่คาบการสั่น 0.2 วินาที ที่ถูกปรับแกเนื่องจากผล

ของชั้นดิน ณ ที่ต้ังโครงสราง หนวยเปน ความเรงจากแรงโนมถวงโลก (g) 

โดยที่ 1MS  คือ คาความเรงตอบสนองเชิงสเปกตรัมที่คาบการสั่น 1.0 วินาที ที่ถูกปรับแกเนื่องจากผล

ของชั้นดิน ณ ที่ตั้งโครงสราง หนวยเปน ความเรงจากแรงโนมถวงโลก (g) 

โดยที่ aF  คือ สัมประสิทธิ์สําหรับชั้นดิน ณ ที่ตั้งโครงสราง สําหรับคาบการสั่น 0.2 วินาที 

โดยที่ vF  คือ สัมประสิทธิ์สําหรับชั้นดิน ณ ที่ตั้งโครงสราง สําหรับคาบการสั่น 1 วินาที 

โดยที่ คาสัมประสิทธิ์ aF  และ vF  แสดงไวในตารางที่ 2.5 และ 2.6 ตามลําดับ 
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ตารางที่ 2.5 คาสัมประสิทธิ์สําหรับชั้นดิน ณ ท่ีตั้งโครงสราง aF  

ประเภทของ 

ชั้นดิน 

ความเรงตอบสนองเชิงสเปกตรัมของแผนดินไหวรุนแรงสูงสุดที่พิจารณา 

ที่คาบ 0.2 วินาที (g) 

SS   0.25 SS   0.5 SS   0.75 SS   1.0 SS   1.25 

A 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 

B 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 

C 1.2 1.2 1.1 1.0 1.0 

D 1.6 1.4 1.2 1.1 1.0 

E 2.5 1.7 1.2 0.9 0.9 

F จําเปนตองทําการวิเคราะหการตอบสนองของดินเปนกรณี ๆ ไป 

                                         (อางอิงจาก : มยผ. 1302 กรมโยธาธิการและผงัเมือง กระทรวงมหาดไทย, 2552) 

 

ตารางที่ 2.6 คาสัมประสิทธิ์สําหรับชั้นดิน ณ ท่ีตั้งโครงสราง vF  

ประเภทของ 

ชั้นดิน 

ความเรงตอบสนองเชิงสเปกตรัมของแผนดินไหวรุนแรงสูงสุดที่พิจารณา 

ที่คาบ 1.0 วินาที (g) 

SS   0.1 SS   0.2 SS   0.3 SS   0.4 SS   0.5 

A 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 

B 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 

C 1.7 1.6 1.5 1.4 1.3 

D 2.4 2.0 1.8 1.6 1.5 

E 3.5 3.2 2.8 2.4 2.4 

F จําเปนตองทําการวิเคราะหการตอบสนองของดินเปนกรณี ๆ ไป 

                                         (อางอิงจาก : มยผ. 1302 กรมโยธาธิการและผงัเมือง กระทรวงมหาดไทย, 2552) 
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2.3.4 คาความเรงตอบสนองเชิงสเปกตรัมสําหรับการออกแบบ 

 

คาความเรงตอบสนองเชิงสเปกตรัมสําหรับการออกแบบ ที่คาบการสั่น 0.2 วินาที  

( DSS ) และที่คาบการสั่น 1 วินาที ( 1DS ) สามารถคํานวณไดจากสมการ 

 
2

3
DS MSS S  (2-9) 

 1 1

2

3
D MS S  (2-10) 

 

2.3.5 สเปกตรัมผลตอบสนองของโครงสราง 

 

ความเรงตอบสนองเชิงสเปกตรัมสําหรับการออกแบบ aS  (ในหนวยความเรงจาก

แรงโนมถวงโลก, g) ขึ้นกับวิธีการออกแบบวาใชวิธีแรงสถิตเทียบเทาหรือวิธีเชิงพลศาสตร และขึ้นกับ

ตําแหนง ณ ที่ตั้งของโครงสราง 

คาความเรงตอบสนองเชิงสเปกตรัมสําหรับการออกแบบ สําหรับวิธีแรงสถิต

เทียบเทา ใหใชตามรูปที่ 2.11 สําหรับพื้นที่ที่มีคา 1D DSS S  และใหใชตามรูปที่ 2.12 สําหรับพื้นที่

ที่มีคา 1DS DS S  โดยที่ DSS  และ 1DS  คือคาความเรงตอบสนองเชิงสเปกตรัมสําหรับการออกแบบ

ตามหัวขอที่ 2.3.5 
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รูปที่ 2.11 สเปกตรัมผลตอบสนองสําหรับการออกแบบดวยวิธีแรงสถิตเทียบเทาท่ีมีคา 1D DSS S  

 
รูปที่ 2.12 สเปกตรัมผลตอบสนองสําหรับการออกแบบดวยวิธีแรงสถิตเทียบเทาท่ีมีคา 1DS DS S  
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2.3.6 แรงเฉือนที่กระทําที่ฐานของโครงสราง 

 

สําหรับโครงสรางอาคารที่มีรูปทรงสม่ําเสมอ สามารถคํานวณหาแรงแผนดินไหวได

โดยใชวิธีแรงสถิตเทียบเทา โดยกฎกระทรวงฉบับ พ.ศ. 2550 ไดกําหนดใหคํานวณคาของแรงเฉือน

ทั้งหมดในแนวราบที่ระดับพื้นดินตามสมการ 

 V ZIKCSW  (2-11) 

โดยที่ V  คือ แรงเฉือนทั้งหมดในแนวราบที่ระดับพื้นดิน 

โดยที่ Z  คือ สัมประสิทธิ์ของความเขมของแผนดินไหว ตามที่กําหนดในตารางที่ 2.7 

โดยที่ I  คือ ตัวคูณเกี่ยวกับการใชอาคาร ตามที่กําหนดในตารางที่ 2.8 

โดยที่ K  คือ สัมประสิทธิ์ของโครงสรางอาคารที่รับแรงในแนวราบ ตามที่กําหนดในตารางที ่2.9 

โดยที่ C  คือ สัมประสิทธิ์ หาคาไดจากสมการ 

 
1

15
C

T
  (2-12) 

 ถาคํานวณคาสัมประสิทธิ์ไดมากกวา 0.12 ใหใชเทากับ 0.12 และถาผลคูณระหวาง

คา C  กับคา S  มากกวา 0.14 ใหใชเทากับ 0.14 เวนแตกรณีดินออนมาก ถาผลคูณดังกลาวมากกวา 

0.26 ใหใชเทากับ 0.26 

โดยที่ S  คือ สัมประสิทธิ์ของการประสานความถี่ธรรมชาติระหวางอาคารและชั้นดินที่ตั้งอาคาร 

ตามที่กําหนดในตารางที่ 2.10 

โดยที่ W  คือ น้ําหนักของตัวอาคารทั้งหมดรวมทั้งน้ําหนักของวัสดุอุปกรณซึ่งยึดตรึงกับที่โดยไมรวม

น้ําหนักบรรทุกจรสําหรับอาคารทั่วไป หรือน้ําหนักของตัวอาคารทั้งหมดรวมกับรอยละ 25 ของ

น้ําหนักบรรทุกจรสําหรับโกดังหรือคลังสินคา 

ตารางที่ 2.7 คาสัมประสิทธิ์ความเขมของแผนดินไหว ( Z ) 

บริเวณ คาของ Z  

บริเวณที่ 1 (กรุงเทพฯ นนทบุรี ปทุมธานี สมุทรปราการ สมุทรสาคร)   0.19 

บริเวณที่ 2 (กาญจนบุรี เชียงราย เชียงใหม ตาก 

 นาน พะเยา แพร แมฮองสอน ลําปาง ลําพูน) 
  0.38 

        (อางอิงจาก : กฎกระทรวงฉบับ พ.ศ. 2550) 
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ตารางที่ 2.8 ตัวคูณเกี่ยวกับการใชอาคาร ( I ) 

ชนิดของอาคาร คาของ I  

อาคารที่จําเปนตอความเปนอยูของสาธารณชน 1.50 

อาคารที่เปนที่ชุมนุมคนครั้งหนึ่ง ๆ ไดมากกวาสามรอยคน 1.25 

อาคารอื่น ๆ 1.00 

        (อางอิงจาก : กฎกระทรวงฉบับ พ.ศ. 2550) 

ตารางที ่2.9 คาสัมประสิทธิ์ของโครงสรางอาคารที่รับแรงในแนวราบ (K ) 

ระบบและชนิดโครงสรางรับแรงในแนวราบ คาของ K  

โครงสรางซึ่งไดรับการออกแบบใหกําแพงรับแรงเฉือน (Shear wall) หรือโครง

แกงแนง (Brace frame) ตานแรงทั้งหมดในแนวราบ 
1.33 

โครงสรางซึ่งไดรับการออกแบบใหโครงตานแรงดัดที่มีความเหนียว (Ductile 

moment-resisting frame) ตานแรงทั้งหมดในแนวราบ 
0.67 

โครงสรางซึ่งไดรับการออกแบบใหโครงตานแรงดัดที่มีความเหนียวรวมกับ 

กําแพงรับแรงเฉือนหรือโครงแกงแนงตานแรงในแนวราบ โดยมีขอกําหนด 

ในการคํานวณออกแบบ ดังนี้ 

1. โครงตานแรงดัดที่มีความเหนียวตองสามารถตานแรงในแนวราบไดไม

นอยกวารอยละ 25 ของแรงในแนวราบทั้งหมด 

2. กําแพงรับแรงเฉือนหรือโครงแกงแนงเมื่อแยกเปนอิสระจากโครงตาน

แรงดัดที่มีความเหนียวตองสามารถตานแรงในแนวราบไดทั้งหมด 

3. โครงตานแรงดัดที่มีความเหนียวรวมกับกําแพงรับแรงเฉือนหรือโครง

แกงแนงตองสามารถตานแรงในแนวราบไดทั้งหมด ใหเปนไปตาม

สัดสวนความคงตัว (Rigidity) โดยคํานึงถึงการถายเทของแรงระหวาง

โครงสรางทั้งสอง 

0.80 

หอถังน้ํา รองรับดวยเสาไมนอยกวา 4 ตน และมีแกงแนงยึดและไมไดตั้งอยูบน

อาคาร ถาผลคูณระหวางคา K  และ C  ใหใชคาต่ําสุดเทากับ 0.12 และ

คาสูงสุดเทากับ 0.25 

2.5 

โครงตานทานแรงดัดท่ีมีความเหนียวจํากัดและโครงอาคารระบบอ่ืน ๆ  1.0 

                      (อางองิจาก : กฎกระทรวงฉบับ พ.ศ. 2550) 
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ตารางที ่2.10 สัมประสิทธิ์ของการประสานความถี่ธรรมชาติระหวางอาคารและชั้นดิน ( S ) 

ลักษณะของชั้นดิน คาของ S  

หิน 1.0 

ดินแข็ง 1.2 

ดินออน 1.5 

ดินออนมาก 2.5 

            (อางองิจาก : กฎกระทรวงฉบับ พ.ศ. 2550) 

เมื่อคํานวณแรงเฉือนทั้งหมดที่กระทําที่ฐานของโครงสรางแลว ใหกระจายแรงเฉือน

ทั้งหมดในแนวราบที่ระดับพื้นดินออกเปนแรงในแนวราบที่กระทําตอพื้นชั้นตาง ๆ โดยแรงในแนวราบ

ที่กระทําตอพ้ืนชั้นบนสุดของอาคาร ใหคํานวณตามสมการ 

 0.07tF TV  (2-13) 

โดยคาของ tF  ที่ไดจากสมการ (2-13) นี้ไมใหใชเกิน 0.25V  และถาหาก T  มีคา

เทากับหรือต่ํากวา 0.7 วินาที ใหใชคาของ tF  เทากับ 0 

สําหรับแรงในแนวราบที่กระทําตอพื้นชั้นตาง ๆ ของอาคาร รวมทั้งชั้นบนสุดของ

อาคารใหคํานวณตามสมการ 

 

1

( )t x x
x n

i i
i

V F w h
F

wh






 

(2-14) 

โดยที่ tF  คือ แรงในแนวราบที่กระทําตอพื้นชั้นบนสุดของอาคาร 

โดยที่ xF  คือ แรงในแนวราบที่กระทําตอพื้นชั้นที่ x  ของอาคาร 

โดยที่ T  คือ คาบการแกวงตามธรรมชาติของอาคาร มีหนวยเปนวินาที หาคาไดตามสมการที่ (2-15) 

และ (2-16) 

โดยที่ V  คือ แรงเฉือนทั้งหมดในแนวราบที่ระดับพื้นดิน 

โดยที่ ,x iw w  คือ น้ําหนักของพื้นอาคารชั้นที่ x  และ i  ตามลําดับ 

โดยที่ ,x ih h  คือ ความสูงจากระดับพื้นดินถึงพื้นชั้นที่ x  และ i  ตามลําดับ 

โดยที่ 1i   สําหรับพื้นชั้นแรกที่อยูสูงถัดจากพื้นชั้นลางของอาคาร 

โดยที่ 1x   สําหรับพื้นชั้นแรกที่อยูสูงถัดจากพื้นชั้นลางของอาคาร 

โดยที่ 
1

n

i i
i

w h

  คือ ผลรวมของผลคูณระหวางน้ําหนักกับความสูงจากพื้นชั้นที่ 1 ถึงชั้นที่ n  
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สําหรับคาบการสั่นตามธรรมชาติของโครงสราง หากไมสามารถคํานวณหาไดถูกตอง

โดยวิธีอื่น ใหคํานวณตามสมการ (2-15) สําหรับอาคารทั่วไปทุกชนิด และสมการ (2-16) สําหรับ

อาคารที่มีโครงตานแรงดัดที่มีความเหนียว 

 0.09 nhT
D

  (2-15) 

 0.10T N  (2-16) 

โดยที่ nh  คือ ความสูงของพื้นอาคารชั้นสูงสุดวัดจากระดับพื้นดิน 

โดยที่ D  คือ ความกวางของโครงสรางของอาคารในทิศทางขนานกับแรงแผนดินไหว 

โดยที่ N  คือ จํานวนชั้นของอาคารทั้งหมดที่อยูเหนือระดับพื้นดิน 

 

2.3.7 การคํานวณคาการเคลื่อนตัวเปาหมายของโครงสราง 

 

มาตรฐานของ FEMA 440 ไดปรับปรุงการคํานวณคาการเคลื่อนตัวเปาหมาย 

(Target displacement) จากมาตรฐาน FEMA 356 ดังสมการ 

 2

0 1 2 3 24
e

t a

T
C CC C S g


  (2-17) 

โดยที่ aS  คือ คาความเรงตอบสนองเชิงสเปกตรัมสําหรับการออกแบบที่คาบการสั่นของโครงสราง 

        eT  คือ คาบการสั่นพื้นฐานประสิทธิผลของอาคารในทิศทางที่พิจารณา 

        g  คือ คาความเรงเนื่องจากแรงโนมถวงของโลก 

        0C  คื อ  ค าสัมประสิทธิ์ ที่ เ ชื่ อม โยงระหว า งการ เคลื่ อนที่ เ ชิ งส เปกตรัม  (Spectral 

displacement) กับการเคลื่อนที่ของยอดอาคาร (จุดควบคุม) ดังแสดงในตารางที่ 2.11 

        1C  คือ คาสัมประสิทธิ์ที่เชื่อมโยงระหวางคาการเคลื่อนตัวสูงสุดของระบบพลาสติกกับการ

เคลื่อนที่สูงสุดของระบบอีลาสติกเชิงเสน โดยคํานวณตามสมการ (2-18) ใหใชคา 1C  ที่คํานวณจาก

คาบการสั่น 0.2 วินาที สําหรับคาบการสั่นพื้นฐานที่นอยกวา 0.2 วินาที และใชคา 1C  เทากับ 1 

สําหรับคาบการสั่นพื้นฐานที่มากกวา 1 วินาที  

 
1 2

1
1

e

R
C

aT


   (2-18) 

        a  คือ สัมประสิทธิ์สําหรับชั้นดิน ณ ที่ตั้งโครงสราง มีคาเทากับ 130 สําหรับชั้นดินประเภท A 

และ B มีคา 90 สําหรับชั้นดินประเภท C  และมีคา 60 สําหรับชั้นดินประเภท D E และ F 

        R  คือ อัตราสวนของแรงที่ตองตานทานแบบอีลาสติกตอกําลังตานทานที่จุดครากของ

โครงสราง ซึ่งคํานวณจากสมการ 
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/
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y

S
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V W

  (2-19) 

        yV  คือ กําลังรับแรงเฉือนรวมที่ฐานที่จุดครากประสิทธิผล 

        W  คือ น้ําหนักโครงสรางประสิทธิผลของอาคาร 

        mC  คือ คาสัมประสิทธิ์ปรับแกมวลดังตารางที ่2.12 

        2C  คือ คาสัมประสิทธิ์ปรับแกผลจากการเสื่อมถอยของสติฟเนสเมื่อชิ้นสวนเริ่มตนรับแรงกลับ

ทิศทาง การเสื่อมถอยของสติฟเนสแบบวัฏจักร และการเสื่อมถอยดานกําลังตอการเคลื่อนตัวสูงสุด

ของอาคาร ใหใชคา 2C  เทากับ 1 สําหรับคาบการสั่นพื้นฐานที่มากกวา 0.7 วินาที สวนเมื่อคาบการ

สั่นพื้นฐานนอยกวา 0.7 วินาที ใหคํานวณตามสมการ 

 2

2

1 1
1
800 e

R
C

T

 
   

 
 (2-20) 

        3C คือ คาสัมประสิทธิ์ปรับแกผลเนื่องจาก P   Effect โดยมีคาเทากับ 1 สําหรับโครงสราง

ที่มีคาความแข็งหลังการครากทางบวก สวนกรณีโครงสรางที่มีคาความแข็งหลังการครากทางลบ ให

คํานวณจากสมการ 

  
3/2
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e
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T

 
   (2-21) 

          คือ คาสัมประสิทธิ์ของสติฟเนสดานขางประสิทธิผล 

 

ตารางที ่2.11 คาสัมประสิทธิ์ 0C  

Number 

of stories 

Shear building (1) Other building 

Triangular load 

pattern 
Uniform load pattern Any load pattern 

1 1.0 1.0 1.0 

2 1.2 1.15 1.2 

3 1.2 1.2 1.3 

5 1.3 1.2 1.4 

10+ 1.3 1.2 1.5 

            (อางองิจาก : FEMA 356 code) 

1. Buildings in which, for all stories, interstory drift decreases with increasing height 
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ตารางที ่2.12 คาสัมประสิทธิ์ mC  

Number of 

stories 

Concrete 

moment 

frame 

Concrete 

shear  

wall 

Steel 

moment 

frame 

Steel 

concentric 

braced 

frame 

Steel 

eccentric 

braced 

frame 

Other 

1-2 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 

3 or more 0.9 0.8 0.9 0.9 0.9 1.0 

             (อางอิงจาก : FEMA 356 code) 

 

 

2.4 ทฤษฎทีี่เกี่ยวของกับการประเมินโครงสราง 
 

ระดับความเสียหายของโครงสรางนั้น สามารถอธิบายไดจากลักษณะของโครงสรางที่

เกิดการเสียหายและความปลอดภัยของผูที่อยูอาศัยในระหวางที่โครงสรางรับแรงแผนดินไหวและ

หลังจากรับแรงแผนดินไหว โดยทั่วไปแลว ขอบเขตของความเสียหายที่เกิดขึ้นตอโครงสรางจะใชใน

การประเมินโครงสรางเมื่อรับแรงกระทํา ระดับความเสียหายของโครงสรางเมื่อรับแรงแผนดินไหวที่

ยอมรับไดขั้นต่ําคือโครงสรางนั้นจะตองไมเกิดการพังทลายเมื่อรับแรงแผนดินไหวสูงสุดที่สามารถ

เกิดขึ้นได มาตรฐานของ FEMA 356 ไดแบงระดับความเสียหายของโครงสรางดังตารางที่ 2.13 แต

โดยทั่วไประดับความเสียหายของโครงสรางที่นิยมใชในการวิเคราะหและออกแบบโครงสรางมีเพียง 4 

ระดับ ไดแก  Operational, Immediate occupancy, Life safety, Collapse prevention ซึ่ งมี

รายละเอียดดังนี้ 

 

2.4.1 Operational level 

 

ความเสียหายของโครงสรางในระดับนี้ โครงสรางจะไดรับความเสียหายนอยมาก

หรือไมมีความเสียหายเกิดขึ้นเลย ทั้งในสวนที่เปนโครงสราง (Structural member) และสวนที่ไมใช

โครงสราง (Nonstructural member) จากตารางที่ 2.13 พบวา ความเสียหายที่เกิดขึ้นของสวน

โครงสรางอยูในระดับ Immediate occupancy และความเสียหายของสวนที่ไมใชโครงสรางอยูใน

ระดับ Operational ความเสียหายในระดับนี้มีความอันตรายตอชีวิตและทรัพยสินนอยมาก ภายใต



34 

แรงแผนดินไหวที่รุนแรงนอยมาก ๆ โครงสรางสวนใหญจะเกิดความเสียหายในระดับนี้หรือสูงกวาก็

เปนได อยางไรก็ตาม ในการออกแบบโครงสรางใหรับแรงแผนดินไหวจะไมนิยมออกแบบใหโครงสราง

มีความเสียหายในระดับนี้ 

 

2.4.2 Immediate occupancy level (IO) 

 

ความเสียหายของโครงสรางในระดับนี้มีความเสียหายเล็กนอยหรืออาจจะไมเกิด

ความเสียหายเลยในสวนของโครงสราง สําหรับสวนที่ไมใชโครงสรางจะมีความเสียหายเล็กนอย 

อาคารยังคงมีความปลอดภัยและสามารถใชงานไดทันที โดยระบบโครงสรางอาคารยังคงรักษาสภาพ

ใกลเคียงกับสภาพกอนเกิดแผนดินไหว แตอาจตองทําความสะอาดและซอมแซมสวนที่ไมใชโครงสราง

เล็กนอย ซึ่งโดยทั่วไปแลวไมจําเปนตองดําเนินการกอนกลับเขาใชงานในอาคาร ทั้งนี้ความเสี่ยง

โดยรวมตอการบาดเจ็บที่อาจถึงขั้นสูญเสียชีวิตอันเนื่องมากจากความเสียหายของโครงสรางคาดวาอยู

ในระดับที่ตํ่ามาก 

 

2.4.3 Life safety level (LS) 

 

ความเสียหายของโครงสรางในระดับนี้มีความเสียหายระดับปานกลางถึงมาก ทั้งใน

สวนที่เปนโครงสรางและสวนที่ไมใชโครงสราง แตมีความปลอดภัยตอชีวิต จําเปนตองมีการซอมแซม

กอนการเขาใชงานและอาจคาดวาโครงสรางจะไมมีประสิทธิภาพเหมือนเดิมเมื่อกลับมาใชงาน ทั้งนี้

ความเสี่ยงโดยรวมตอการบาดเจ็บที่อาจถึงขึ้นสูญเสียชีวิตอันเนื่องมาจากความเสียหายของโครงสราง

คาดวาอยูในระดับต่ํา การออกแบบโครงสรางใหมีความเสียหายในระดับนี้จะตองใชคาแรงแผนดินไหว

สําหรับการออกแบบ (Design earthquake) 

 

2.4.4 Collapse prevention (CP) 

 

ความเสียหายของโครงสรางในระดับนี้มีความเสียหายตอโครงสรางมาก แต

โครงสรางจะไมเกิดการวิบัติ ความเสียหายระดับนี้มีความอันตรายตอชีวิตเนื่องจากการพังทลายของ

ชิ้นสวนที่ไมใชโครงสราง เชน กําแพงหรือผนังอาคารที่เกิดการพังทลาย อยางไรก็ตาม เนื่องจากตัว

โครงสรางเองไมเกิดการวิบัติ ทําใหปองกันการสูญเสียชีวิตได โครงสรางที่มีความเสียหายในระดับนี้ไม

เหมาะสมที่จะทําการซอมแซม การออกแบบโครงสรางใหมีความเสียหายในระดับนี้จะตองใชคาแรง

แผนดินไหวสูงสุดที่สามารถเกิดข้ึนกับโครงสรางได (Maximum considered earthquake) 
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ตารางที ่2.13 ระดับและชวงของประสิทธิภาพอาคารเปาหมาย 

Nonstructural 

performance 

levels 

Structural performance levels and ranges 

S-1 

Immediate 

occupancy 

S-2 

Damage 

control range 

S-3 

Life  

safety 

S-4 

Limited safety 

range 

S-5 

Collapse 

prevention 

S-6 

Not 

considered 

N-A 

Operational 

Operational 1-

A 
2-A 

Not 

recommended 

Not 

recommended 

Not 

recommended 

Not 

recommended 

N-B 

Immediate 

occupancy 

Immediate 

occupancy  

1-B 

2-B 3-B 
Not 

recommended 

Not 

recommended 

Not 

recommended 

N-C 

Life  

safety 

1-C 2-C 
Life safety  

3-C 
4-C 5-C 6-C 

N-D 

Hazards 

reduced 

Not 

recommended 
2-D 3-D 4-D 5-D 6-D 

Not considered 
Not 

recommended 

Not 

recommended 

Not 

recommended 
4-E 

Collapse 

prevention 5-E 

Not 

recommended 

   (อางอิงจาก : FEMA 356 code) 

 

2.4.5 เกณฑที่ใชในการประเมินระดับความเสียหายของโครงสราง 

 

การประเมินความเสียหายของโครงสรางในการวิเคราะหแบบไมเชิงเสน (Non-

linear procedures) นั้น ตามมาตรฐานของ FEMA 356 ไดมีการกําหนดเกณฑเพื่อใชในการพิจารณา

ระดับความเสียหายของโครงสรางเมื่อรับแรงแผนดินไหว โดยพิจารณาจากมุมบิดพลาสติก (Plastic 

rotation) ที่เกิดขึ้นในแตละชิ้นสวนของโครงสรางตามระดับของความรุนแรงของแผนดินไหว โดยถา

มุมบิดที่เกิดขึ้นในชิ้นสวนของโครงสรางมีคามากกวาคาที่กําหนดในมาตรฐานแสดงวาโครงสรางนั้นไม

ผานเกณฑมาตรฐานในระดับความเสียหายนั้น นั่นคือโครงสรางอาจมีความเสียหายมากกวาที่กําหนด

ในระดับความเสียหายนั้น ๆ เกณฑมาตรฐานของ FEMA 356 แสดงดังตารางที่ 2.14-2.16 ซึ่งเปน

เกณฑที่ใชพิจารณาในสวนของชิ้นสวนโครงสรางที่สําคัญคือ คาน เสา และจุดตอระหวางคานและเสา 
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ตารางที่ 2.14 เกณฑการประเมินระดับความเสียหาย 

สําหรับการวิเคราะหแบบไมเชิงเสนของคานคอนกรีตเสริมเหล็ก 

Conditions 

Plastic rotation angle, radians (3) 

Performance level 

IO LS CP 

i. Beams controlled by flexure (1) 

bal

 




 

Trans. Reinf. 

(2) w c

V

b d f 
    

  0.0 C   3 0.010 0.020 0.025 

  0.0 C   6 0.005 0.010 0.020 

  0.5 C   3 0.005 0.010 0.020 

  0.5 C   6 0.005 0.005 0.015 

  0.0 NC   3 0.005 0.010 0.020 

  0.0 NC   6 0.0015 0.005 0.010 

  0.5 NC   3 0.005 0.010 0.010 

  0.5 NC   6 0.0015 0.005 0.005 

ii. Beams controlled by shear (1) 

Stirrup spacing   d/2 0.0015 0.0020 0.0030 

Stirrup spacing   d/2 0.0015 0.0020 0.0030 

iii. Beams controlled by inadequate development or splicing along the span (1) 

Stirrup spacing   d/2 0.0015 0.0020 0.0030 

Stirrup spacing   d/2 0.0015 0.0020 0.0030 

iv. Beams controlled by inadequate embedment into beam-column joint (1) 

 0.01 0.01 0.015 

                                                                                                  (อางอิงจาก : FEMA 356 code) 
 1. When more than one of the conditions I, ii, iii and iv occurs for a given component, use the minimum 

appropriate numerical value from the table. 

 2. “C” and “NC” are abbreviations for conforming and nonconforming transverse reinforcement. A 

component is conforming if, within the flexural plastic hinge region, hoops are spaced at ≤ d/3, and if, for components of 

moderate and high ductility demand, the strength provided by the hoops (Vs) is at least three-fourths of the design shear. 

Otherwise, the component is considered nonconforming. 

 3. Linear interpolation between values listed in the table shall be permitted. 
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ตารางที่ 2.15 เกณฑการประเมินระดับความเสียหาย 

สําหรับการวิเคราะหแบบไมเชิงเสนของเสาคอนกรีตเสริมเหล็ก 

Conditions 

Plastic rotation angle, radians 

Performance level 

IO LS CP 

i. Columns controlled by flexure (1) 

g c

P

A f 
 

Trans. Reinf. 

(2) w c

V

b d f 
    

  0.1 C   3 0.005 0.015 0.02 

  0.1 C   6 0.005 0.012 0.016 

  0.4 C   3 0.003 0.012 0.015 

  0.4 C   6 0.003 0.01 0.012 

  0.1 NC   3 0.005 0.005 0.006 

  0.1 NC   6 0.005 0.004 0.005 

  0.4 NC   3 0.002 0.002 0.003 

  0.4 NC   6 0.002 0.002 0.002 

ii. Columns controlled by shear (1,3) 

All cases - - - 

iii. Beams controlled by inadequate development or splicing along the clear height (1,3) 

Hoop spacing   d/2 0.005 0.005 0.01 

Hoop spacing   d/2 0.0 0.0 0.0 

iv. Columns with axial loads exceeding 0.70Po (1,3) 

Conforming hoops over the entire length 0.0 0.005 0.01 

All other cases 0.0 0.0 0.0 

                                                                                                  (อางอิงจาก : FEMA 356 code) 
 1. When more than one of the conditions I, ii, iii and iv occurs for a given component, use the minimum 

appropriate numerical value from the table. 

 2. “C” and “NC” are abbreviations for conforming and nonconforming transverse reinforcement. A 

component is conforming if, within the flexural plastic hinge region, hoops are spaced at ≤ d/3, and if, for components of 

moderate and high ductility demand, the strength provided by the hoops (Vs) is at least three-fourths of the design shear. 

Otherwise, the component is considered nonconforming. 

 3. To qualify, columns must have transverse reinforcement consisting of hoops. Otherwise, actions shall 

be treated as force-controlled. 
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ตารางที่ 2.16 เกณฑการประเมินระดับความเสียหาย 

สําหรับการวิเคราะหแบบไมเชิงเสนของจุดตอคาน-เสาคอนกรีตเสริมเหล็ก 

Conditions 

Plastic rotation angle, radians 

Performance level 

IO LS CP 

i. Interior joints (2,3) 

g c

P

A f 
 Trans. Reinf. 

3

n

V

V

 
 
 

    

  0.1 C   1.2 0.015 0.03 0.2 

  0.1 C   1.5 0.015 0.03 0.2 

  0.4 C   1.2 0.015 0.025 0.2 

  0.4 C   1.5 0.015 0.02 0.2 

  0.1 NC   1.2 0.005 0.02 0.2 

  0.1 NC   1.5 0.005 0.015 0.2 

  0.4 NC   1.2 0.005 0.015 0.2 

  0.4 NC   1.5 0.005 0.015 0.2 

ii. Other joints (2,3) 

g c

P

A f 
 

Trans. Reinf. 

(1) n

V

V
    

  0.1 C   1.2 0.01 0.02 0.2 

  0.1 C   1.5 0.01 0.015 0.2 

  0.4 C   1.2 0.01 0.02 0.2 

  0.4 C   1.5 0.01 0.015 0.2 

  0.1 NC   1.2 0.005 0.01 0.2 

  0.1 NC   1.5 0.005 0.01 0.2 

  0.4 NC   1.2 0.0 0.0 - 

  0.4 NC   1.5 0.0 0.0 - 

                                                                                                  (อางอิงจาก : FEMA 356 code) 
 1. “C” and “NC” are abbreviations for conforming and nonconforming transverse reinforcement. A joint 

is conforming if hoops are spaced ≤ at hc/3 within the joint. Otherwise, the component is considered nonconforming. 

 2. P is the design axial force on the column above the joint and Ag is the gross cross-sectional area of 

the joint. 

 3. V is the design shear force and Vn is the shear strength for the joint.



39 

บทที่ 3 

วิธีการดําเนินการวิจัย 
 

 

3.1 ศึกษาทฤษฎี งานวิจัยที่เกี่ยวของ และมาตรฐานตาง ๆ 
 

ในชวงเริ่มตนการวิจัยไดทําการทบทวนเอกสาร ศึกษางานวิจัยเกี่ยวกับโครงสรางที่

ตั้งอยูบนฐานรากตื้นที่มีการโยกตัวหรือยกตัวภายใตแรงกระทําแผนดินไหว ทั้งงานวิจัยที่ใช

แบบจําลองแบบยอสวนและแบบจําลองทางคณิตศาสตร ศึกษาหลักการสรางแบบจําลองทาง

คณิตศาสตรของฐานรากตื้นและพฤติกรรมของดิน รวมไปถึงหลักการออกแบบอาคารรับแรง

แผนดินไหว และทําการศึกษามาตรฐานที่ใชในการประเมินโครงสราง ดังที่ไดกลาวไวในบทที่ 2  

 

 

3.2 ศึกษาการใชโปรแกรม SeismoStruct 
 

ศึกษาวิธีการใชงานและการปอนขอมูลลงในโปรแกรม SeismoStruct เพื่อใชในการ

สรางแบบจําลองทางคณิตศาสตรของโครงสรางและฐานรากตื้นที่มีการโยกตัว ศึกษาการวิเคราะห

แบบจําลองดวยวิธีประวัติเวลาเชิงพลศาสตร (Dynamic time-history analysis) และการวิเคราะห

ดวยวิธีสถิตยศาสตรไมเชิงเสน (Static pushover analysis) สําหรับใชในงานวิจัย ศึกษาการแสดงผล

ของการวิเคราะหในโปรแกรมเพื่อนําไปเปรียบเทียบผลตอบสนองของโครงสราง รวมไปถึงการ

ประเมินความเสียหายตามมาตรฐานที่ไดกําหนดไว โดยโปรแกรมนี้สามารถปอนขอมูลของโครงสราง

ไดในรูปแบบสองมิตแิละสามมิติ ในงานวิจัยนี้ใชรูปแบบโครงสรางเปนสองมิติ ลักษณะของแบบจําลอง

และสวนตอประสานผูใช (User interface) ของโปรแกรมแสดงดังรูปที่ 3.1 
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รูปที่ 3.1 ลักษณะภาพรวมโครงสรางที่แสดงในโปรแกรม 

 

 

3.3 สรางแบบจําลองในโปรแกรม SeismoStruct 
 

3.3.1 แบบจําลองโครงสรางตอมอสะพาน 

 

 ในสวนแรกเปนการสรางแบบจําลองตอมอสะพานที่ตั้งอยูบนฐานรากตื้น โดยคา

คุณสมบัติตาง ๆ ของโครงสรางและดินชั้นรองรับนั้นอางอิงมาจากงานวิจัยของ Limkatanyu (2012) 

เพื่อทําการเปรียบเทียบผลตอบสนองของโครงสรางดวยวิธีประวัติเวลาเชิงพลศาสตร โดยความสูงของ

ตอมอเทากับ 3.40m  กําหนดใหมีมวลแบบ Lump mass อยูที่ดานบนของเสา หนาตัดของเสาเปน

หนาตัดกลมขนาดเสนผานศูนยกลางเทากับ 0.60m  ตัวฐานรากตื้นเปนแบบจัตุรัสมีความยาวเทากับ 

1.68m  กําลังตานทานแรงอัดของคอนกรีตเทากับ 278 2/kg cm  คาสติฟเนสของดินชั้นรองรับมีคา

เทากับ 33.4 /MPa m  และแรงแบกทานในแนวดิ่งประลัยมีคาเทากับ 1500 kPa   

แบบจําลองตอมอสะพานนี้ใชประเภทชิ้นสวนเปนแบบโครงอีลาสติกและไมมีการคิด

ผลของน้ําหนักของเสา รูปที่ 3.2 แสถงถึงลักษณะของแบบจําลองตอมอสะพานที่สรางขึ้นในโปรแกรม 

โดยรูปทางดานซายคือกรณีฐานรากแบบยึดแนน สวนรูปทางดานขวาคือกรณีฐานรากที่มีการโยกตัว 

ใชขอมูลประวัติเวลาความเรงของพื้นดินของแผนดินไหว Taiwan 921 Chi-Chi ที่มีในโปรแกรมดัง

แสดงในรูปที่ 3.3 ในงานวิจัยนี้ใชระดับความแรงของแผนดินไหว 3 ระดับ คือ 0.1g 0.3g และ 0.5g 
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รูปที่ 3.2 ลักษณะของแบบจําลองโครงสรางตอมอสะพานในโปรแกรม 

 

รูปที่ 3.3 ขอมูลประวัติเวลาความเรงของพื้นดินของแผนดินไหว Taiwan 921 Chi-Chi 

สําหรับประเภทของสปริงที่ใชสําหรับแบบจําลองนี้ ไดแก เสนโคงสมมาตรแบบเชิง

เสน เสนโคงไมสมมาตรแบบเชิงเสน และเสนโคงสมมาตรแบบสองเชิงเสน มีการตั้งชื่อแบบจําลองตาม

กรณีของฐานรากและสปริงที่ใช รายละเอียดแสดงในตารางที่ 3.1 

ตารางที ่3.1 รายละเอียดของแบบจําลองตอมอสะพานในแตละกรณี 

Model 

name 
Base condition 

Link element 

Vertical Horizontal 

SF1 Fixed support None None 

SF2 Rocking shallow foundation Linear symmetric Linear symmetric 

SF3 Rocking shallow foundation Linear asymmetric Linear symmetric 

SF4 Rocking shallow foundation Bilinear symmetric Bilinear symmetric 
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ถัดมาเปนการสรางแบบจําลองของตอมอสะพานเพื่อทําการเปรียบเทียบพฤติกรรม

การครากระหวางฐานรากตื้นกับเสา โดยมีการแปรผันคาอัตราสวนความปลอดภัยของฐานรากตื้น ทํา

การวิเคราะหดวยวิธีการผลักทางดานขางในระยะที่เทากันสําหรับทุกกรณีคือ 3 เปอรเซ็นของความสูง 

โดยคาคุณสมบัติตาง ๆ ของโครงสรางและดินชั้นรองรับนั้นอางอิงจากงานวิจัยของ Loli (2014) โดย

ความสูงของเสามีคาเทากับ 10.75m  ดานบนมีการใส Lump mass ที่มีน้ําหนัก 300 tons  หนาตัด

ของเสาเปนหนาตัดสี่เหลี่ยมจัตุรัสที่มีความยาว 1.5m  กําลังตานทานแรงอัดของคอนกรีตมีคาเทากับ 

17.4MPa  ดินชั้นรองรับคือดินทรายที่มีความถวงจําเพาะ 2.63 มีความหนาแนนแหงสูงสุดเทากับ 

17.58 3/kN m  มุมเสียดทานเทากับ 32 องศา และมีคาโมดูลัสของความเปนอีลาสติกเทากับ 8000

kPa  คาดังกลาวนี้สามารถคํานวณหาคาสติฟเนสของดินไดตามหัวขอ 2.2.2 

 แบบจําลองนี้กําหนดใหชิ้นสวนของเสาที่ใชมีพฤติกรรมแบบไมเชิงเสน แตในสวน

ของฐานรากตื้นยังคงใชชิ้นสวนแบบโครงอีลาสติก โดยคาพารามิเตอรตาง ๆ ของวัสดุคอนกรีตและ

เหล็กเสริมที่ใชแสดงดังตารางที ่3.2 และ 3.3 ตามลําดับ  

 

ตารางที ่3.2 คาพารามิเตอรของคอนกรีตที่ใชในแบบจําลองตอมอสะพาน 

Mander et al. nonlinear concrete model 

Concrete 
Compressive 

strength ( kPa ) 

Tensile 

strength ( kPa ) 

Strain at peak 

stress ( /m m ) 

Confinement 

factor (-) 

Cover 17400 0 0.002 1 

Column 21315 0 0.002 1.225 
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ตารางที ่3.3 คาพารามิเตอรของเหล็กที่ใชในแบบจําลองตอมอสะพาน 

Menegotto-Pinto steel model 

Modulus of elasticity ( kPa ) 2.00E+8 Yield strength ( kPa ) 460000 

Strain hardening parameter 0.01 Transition curve initial 

shape parameter 
20 

Fracture/bucking strain 0.1 

Transition curve shape 

calibrating coeff.A1 
18.5 

Transition curve shape 

calibrating coeff.A3 
0 

Transition curve shape 

calibrating coeff.A2 
0.15 

Transition curve shape 

calibrating coeff.A4 
1 

 

ลักษณะของแบบจําลอง หนาตัดของเสา รวมไปถึงแผนภาพการวิเคราะหและ

ตําแหนงที่พิจารณาผลตอบสนองแสดงดังรูปที่ 3.4 สําหรับรายละเอียดของฐานรากตื้นที่ไดทําการ

ออกแบบเพิ่มเติมในแตละอัตราสวนความปลอดภัยแสดงดังตารางที่ 3.4 และประเภทของสปริงที่ใช

ในแบบจําลองนี้แสดงดังตารางที ่3.5 

 

รูปที่ 3.4 ลักษณะของแบบจําลองตอมอสะพานและตําแหนงที่พิจารณาผลตอบสนอง 
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ตารางที่ 3.4 รายละเอียดของฐานรากตื้นในแตละอัตราสวนความปลอดภัย 

Model Factor of safety Footing sizes 

name (FS) Width (m) Height (m) 

FS2 2 2.8 0.50 

FS4 4 3.6 0.60 

FS6 6 4.4 0.65 

FS8 8 4.8 0.70 

FS10 10 5.4 0.75 

 

ตารางที่ 3.5 ประเภทของสปริงที่ใชในแตละเงื่อนไข 

Condition 
Model  

name 

Link element 

Vertical Horizontal 

1 bl_kin Bilinear kinematic Bilinear kinematic 

2 lin_asm Linear asymmetric Bilinear kinematic 

 

3.3.2 แบบจําลองโครงสรางอาคารสูง 3 ชั้น 

 

 เนื่องจากเปนที่นาสนใจที่จะศึกษากรณีของโครงสรางอาคารที่ตั้งบนฐานรากตื้น จึง

ไดทําการออกแบบโครงสรางสําหรับใชในการสรางแบบจําลองโครงสรางอาคาร โดยแบบจําลองของ

อาคารที่ใชเปนลักษณะโครงขอแข็ง (Rigid joint frame) ใน 2 มิติ แบบจําลองที่ใชจะมีแคชิ้นสวนที่

สําคัญคือ คาน เสา และฐานราก แบบจําลองของโครงสรางเปนอาคารสูง 3 ชั้น แบงออกเปนสอง

ประเภท คือ อาคารที่ไมไดออกแบบใหตานทานแรงกระทําเนื่องจากแผนดินไหว และอาคารที่ได

ออกแบบใหตานทานแรงกระทําเนื่องจากแผนดินไหวตามหลักการออกแบบของกฎกระทรวงและกรม

โยธาธิการและผังเมือง และทําการออกแบบฐานรากต้ืนสําหรับโครงสรางที่มีการโยกตัวของฐานรากซึ่ง

แบงดินเปน 3 ประเภท คือ ดินทราย ดินเหนียวออน และดินเหนียวแข็ง 

สําหรับรายละเอียดของกําลังวัสดุที่ใชในการออกแบบอาคารทั้งสองประเภทแสดงดัง

ตารางที่ 3.6 รายละเอียดของอาคารแสดงดังรูปที่ 3.5-3.6 รายละเอียดของหนาตัดและเหล็กเสริม 

ตาง ๆ ของคานที่ใชแสดงดังรูปที่ 3.7-3.10 รายละเอียดของเสาที่ใชแสดงดังรูปที ่3.11 และขนาดของ
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ฐานรากและระยะลึกแสดงดังรูปที่ 3.12 โดยกําหนดใหอัตราสวนความปลอดภัยของฐานรากมีคา

เทากับ 3 ในทุกกรณ ี

ตารางที ่3.6 กําลังของวัสดุที่ใชในการออกแบบโครงสราง 

อาคารที่ไมไดออกแบบรับแรงแผนดินไหว อาคารออกแบบรับแรงแผนดินไหว 

วัสดุ คากําลังที่ใช วัสดุ คากําลังที่ใช 

คอนกรีต 200 ksc คอนกรีต 240 ksc 

เหล็กเสริม 3000 ksc เหล็กเสริม 3000 ksc 

 

 
รูปที่ 3.5 ลักษณะของแบบจําลองโครงสรางอาคาร 3 ชั้น 

 
รูปที ่3.6 รายละเอียดและตําแหนงของคานและเสา 
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รูปที่ 3.7 รายละเอียดของคาน BG1 

 
รูปที่ 3.8 รายละเอียดของคาน BG2 

 
รูปที ่3.9 รายละเอียดของคาน B1 
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รูปที่ 3.10 รายละเอียดของคาน B2 

 
รูปที่ 3.11 รายละเอียดของเสาท่ีใช 

 

 
รูปที่ 3.12 รายละเอียดของฐานรากตื้นที่ใช 

ลักษณะของแบบจําลองโครงสรางอาคารที่ไดแสดงดังรูปที่ 3.13 ในงานวิจัยนี้ไดทํา

การแบงชิ้นสวนของคานและเสาออกเปนชิ้นสวนยอย ๆ ตามระยะหยุดเหล็กและระยะหางของเหล็ก

Footing Soil B (m) d (m) D (m)

Gravity design Sand 2.40 0.60 1

Soft clay 2.70 0.60 1

Hard clay 1.70 0.60 1

EQ. design Sand 2.50 0.60 1

Soft clay 2.85 0.60 1

Hard clay 1.75 0.60 1

Footing size
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ปลอกดังแสดงในรูปที่ 3.14 เพื่อใชในการปอนคาของวัสดุที่ใชและหนาตัดของชิ้นสวนที่มีคุณสมบัติ

แตกตางกัน คาพารามิเตอรตาง ๆ ของวัสดุคอนกรีตและเหล็กเสริมที่ใชในแบบจําลองนี้แสดงดังตาราง

ที่ 3.7 และ 3.8 ตามลําดับ 

 
รูปที่ 3.13 ลักษณะของแบบจําลองโครงสรางอาคาร 3 ชั้น 

 
รูปที่ 3.14 การแบงชิ้นสวนและจุดตอของแบบจําลองในโปรแกรม 

ตารางที่ 3.7 คาพารามิเตอรของคอนกรีตที่ใชในแบบจําลองโครงสรางอาคาร 

Mander et al. nonlinear concrete model 

Concrete 
Compressive 

strength ( kPa ) 

Tensile strength  

( kPa ) 

Strain at peak 

stress ( /m m ) 

Confinement 

factor (-) 

Cover1 19620 0 0.002 1.000 

BG1A 25363 0 0.002 1.293 

BG1B 22624 0 0.002 1.153 

BG1C 25049 0 0.002 1.277 
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ตารางที่ 3.7 คาพารามิเตอรของคอนกรีตที่ใชในแบบจําลองโครงสรางอาคาร (ตอ) 

Mander et al. nonlinear concrete model 

Concrete 
Compressive 

strength ( kPa ) 

Tensile strength  

( kPa ) 

Strain at peak 

stress ( /m m ) 

Confinement 

factor (-) 

BG2A 23989 0 0.002 1.223 

BG2B 22212 0 0.002 1.132 

BG2C 23717 0 0.002 1.209 

CG1T 23307 0 0.002 1.188 

CG1H 24886 0 0.002 1.268 

CG1HBG1 25098 0 0.002 1.279 

CG1HBG2 25198 0 0.002 1.284 

Cover2 23544 0 0.002 1.000 

B1A 25661 0 0.002 1.090 

B1B 24648 0 0.002 1.047 

B2A 25533 0 0.002 1.085 

B2B 24665 0 0.002 1.048 

C1T 27273 0 0.002 1.158 

C1H 28893 0 0.002 1.227 

C1HB1 29117 0 0.002 1.237 

C1HB2 29216 0 0.002 1.241 
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ตารางที ่3.8 คาพารามิเตอรของเหล็กที่ใชในแบบจําลองโครงสรางอาคาร 

Menegotto-Pinto steel model 

Modulus of elasticity ( kPa ) 2.00E+8 Yield strength ( kPa ) 300000 

Strain hardening parameter 0.02 Transition curve initial 

shape parameter 
20 

Fracture/bucking strain 0.06 

Transition curve shape 

calibrating coeff.A1 
18.5 

Transition curve shape 

calibrating coeff.A3 
0.025 

Transition curve shape 

calibrating coeff.A2 
0.15 

Transition curve shape 

calibrating coeff.A4 
2 

 

สําหรับขั้นตอนหลัก ๆ ในการสรางแบบจําลองในโปรแกรม SeismoStruct คือ เมื่อ

ไดรายละเอียดตาง ๆ ของโครงสรางที่ตองการแลว ขั้นตอนถัดมาก็คือการปอนขอมูลตาง ๆ ลงใน

โปรแกรม โดยเริ่มจากการปอนขอมูลของวัสดุ ซึ่งวัสดุหลักที่ใชคือคอนกรีตและเหล็กเสริมดังแสดงใน

รูปที่ 3.15-3.16 เมื่อไดรายละเอียดของวัสดุแตละประเภทแลวจึงทําการปอนรายละเอียดหนาตัดของ

ชิ้นสวนดังแสดงในรูปที่ 3.17 จากนั้นกําหนดประเภทของชิ้นสวนแตละชิ้นดังแสดงในรูปที่ 3.18  

 
รูปที่ 3.15 การปอนขอมูลแบบจําลองของคอนกรีตในโปรแกรม 
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รูปที่ 3.16 การปอนขอมูลแบบจําลองของเหล็กเสริมในโปรแกรม 

 
รูปที่ 3.17 การปอนขอมูลหนาตัดชิ้นสวนโครงสรางในโปรแกรม 

 

รูปที่ 3.18 การกําหนดประเภทของแตละชิ้นสวนในโปรแกรม 
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ในสวนของฐานรากต้ืนที่คิดผลของการปฏิสัมพันธระหวางดินกับฐานราก ใชหลักการ

สรางแบบจําลองดังที่ไดกลาวไวในหัวขอที่ 2.2.3 โดยในสวนของสปริงที่ใชแทนพฤติกรรมของดินใน

โปรแกรมนี้ ใชชิ้นสวนที่เรียกวา Link element ดังแสดงในรูปที่ 3.19 

 
รูปที่ 3.19 การปอนขอมูลของสปริงในโปรแกรม 

 

 

3.4 วิเคราะหผานโปรแกรม SeismoStruct 
 

เมื่อไดแบบจําลองของโครงสรางแลวจึงทําการวิเคราะหผานโปรแกรม โดยเลือก

วิธีการวิเคราะหในโปรแกรมเปน Dynamic time-history analysis สําหรับการวิเคราะหดวยวิธี

ประวัติเวลาเชิงพลศาสตร และเลือกวิธีการวิเคราะหในโปรแกรมเปน Static pushover analysis 

สําหรับการวิเคราะหดวยวิธีสถิตยศาสตรไมเชิงเสนหรือวิธกีารผลักทางดานขาง 

สําหรับการวิเคราะหดวยวิธีประวัติเวลาเชิงพลศาสตร โปรแกรมจะหยุดวิเคราะห

เมื่อถึงจุดสิ้นสุดของขอมูลประวัติเวลาความเรงของพื้นดินของแผนดินไหวที่ใช หรือครบระยะเวลาที่

กําหนด สวนการวิเคราะหดวยวิธีการผลักทางดานขาง โปรแกรมจะหยุดวิเคราะหเมื่อคาการเคล่ือนตัว

ที่จุดบนสุดของโครงสรางมีคาเทากับคาการเคลื่อนตัวเปาหมายของโครงสรางที่ตองการ และ

กําหนดใหมีการแจงเตือนเมื่อคามุมบิดพลาสติกที่เกิดขึ้นบนชิ้นสวนที่มีคาเกินกวาที่กําหนดไว ใน

โปรแกรมนี้สามารถกําหนดไดวาจะใหแสดงผลของการวิเคราะหทั้งโครงสรางหรือแสดงผลการ

วิเคราะหเฉพาะบางชิ้นสวน ผลการวิเคราะหที่ไดจากโปรแกรมมีรายละเอียดที่ครบถวน ทั้งในสวน

ของแรงกระทําและโมเมนตดัดที่เกิดขึ้นบนชิ้นสวน คามุมบิดของชิ้นสวน คาการเคลื่อนตัวของ

โครงสรางในแนวแกนตาง ๆ โดยลักษณะของการวิเคราะหผานโปรแกรมแสดงดังรูปที่ 3.20 ตัวอยาง
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ของการแสดงผลของการวิเคราะหดวยวิธีประวัติเวลาเชิงพลศาสตรและวิธีการผลักทางดานขางแสดง

ดังรูปที่ 3.21 และ 3.22 ตามลําดับ 

 
รูปที่ 3.20 การวิเคราะหโครงสรางโดยใชโปรแกรม 

 
รูปที่ 3.21 ตัวอยางผลการวิเคราะหสําหรับวิธีประวัติเวลาเชิงพลศาสตรในโปรแกรม 
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รูปที่ 3.22 ตัวอยางผลการวิเคราะหสําหรับวิธีการผลักทางดานขางในโปรแกรม 

 

 

3.5 สรุปผลที่ได 
 

สําหรับแบบจําลองตอมอสะพานที่ทําการวิเคราะหดวยวิธีประวัติเวลาเชิงพลศาสตร 

จะพิจารณาผลตอบสนองของโครงสรางจากความสัมพันธระหวางคาการเคลื่อนตัวที่จุดสูงสุดของ

โครงสรางกับเวลา ความสัมพันธระหวางโมเมนตดัดที่ฐานกับเวลา คาแรงเฉือนที่ฐานที่เกิดขึ้น สวนใน

กรณีของการเปรียบเทียบพฤติกรรมการครากระหวางฐานรากตื้นกับเสาเมื่อมีการแปรผันอัตราสวน

ความปลอดภัยของฐานราก สิ่งที่นําไปพิจารณาก็คือความสัมพันธระหวางโมเมนตดัดกับมุมบิดของ

ชิ้นสวน ตําแหนงที่พิจารณาคือกึ่งกลางของฐานรากที่เชื่อมตอกับเสา 

สวนกรณีของแบบจําลองโครงสรางอาคาร 3 ชั้น นําผลของคามุมบิดพลาสติกที่

เกิดขึ้นในชิ้นสวน คาการเคลื่อนตัวเปาหมายของโครงสราง คาโมเมนตดัดและแรงเฉือนที่เกิดขึ้นใน

โครงสราง แรงเฉือนที่ฐานของโครงสราง ที่ไดจากการวิเคราะหผานโปรแกรม SeismoStruct มาทํา

การวิเคราะหและประเมินโครงสรางตามมาตรฐานของ FEMA 356 ซึ่งไดกลาวถึงในหัวขอที่ 2.4 

สําหรับผลการวิเคราะหในกรณีศึกษาตาง ๆ ในงานวิจัย จะกลาวตอไปในบทที่ 4 และการสรุปผลของ

งานวิจัยในบทที่ 5 
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บทที่ 4 

ผลการวิจัย 

 

 

4.1 การวิเคราะหโครงสรางตอมอสะพานดวยวิธปีระวัติเวลาเชิงพลศาสตร 
 

 สําหรับผลตอบสนองที่นํามาพิจารณาในกรณีของแบบจําลองโครงสรางตอมอ

สะพานที่ทําการวิเคราะหดวยวิธีประวัติเวลาเชิงพลศาสตร ไดแก ความสัมพันธระหวางคาการเคลื่อน

ตัวที่จุดสูงสุดของโครงสรางกับเวลา ความสัมพันธระหวางโมเมนตดัดที่ฐานกับเวลา คาแรงเฉือนที่ฐาน

ที่เกิดขึ้น ทําการเปรียบเทียบระหวางกรณีของฐานรากแบบยึดแนนกับฐานรากที่มีการโยกตัว โดย

รายละเอียดของแบบจําลองโครงสรางตอมอสะพานที่ใชสําหรับการวิเคราะหดวยวิธีนี้ไดกลาวไวใน

หัวขอที่ 3.3.1 ขอมูลประวัติเวลาความเรงของพื้นดินที่ใชเปนของแผนดินไหว Taiwan 921 Chi-Chi 

ดังที่แสดงไวในรูปที ่3.3 

 

4.1.1 ความสัมพันธระหวางคาการเคลื่อนตัวที่จุดสูงสุดของโครงสรางกับเวลา 

 

 การเปรียบเทียบความสัมพันธระหวางคาการเคลื่อนตัวที่จุดสูงสุดของโครงสรางกับ

เวลาในแตละความแรงของแผนดินไหว (0.1g 0.3g และ 0.5g) แสดงดังรูปที่ 4.1-4.3 โดยคาการ

เคลื่อนตัวนี้เปนคาที่สัมพันธกับตําแหนงฐานของเสา จะเห็นไดวา กรณีของฐานรากตื้นบน Linear 

asymmetric link element (SF3) มีคาการเคลื่อนตัวทางดานขางที่มากที่สุด ในขณะที่กรณีของฐาน

รากแบบยึดแนน (SF1) เกิดคาการเคลื่อนตัวทางดานขางที่นอยที่สุด และเมื่อระดับความแรงของ

แผนดินไหวเพิ่มมากขึ้นก็จะสงผลใหคาการเคลื่อนตัวทางดานขางในกรณีฐานรากโยกตัว (SF2-SF4) มี

คาเพิ่มมากขึ้น โดยผลตอบสนองที่ไดมีความสอดคลองกับขอมูลประวัติเวลาความเรงของพื้นดินที่ใช 

เนื่องจากคาการเคล่ือนตัวที่จุดสูงสุดนั้นมาถึงคาที่มากที่สุดที่เวลา 14 วินาทีในทุกกรณ ี

 เมื่อพิจารณาที่จุดสิ้นสุดของการวิเคราะหพบวา โครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากตื้นที่มี

การโยกตัวนั้นมีคาการเคลื่อนตัวที่จุดสูงสุดตกคางอยู กรณีของฐานรากตื้นบน Linear asymmetric 

link element (SF3) มีคาการเคลื่อนตัวตกคางมากที่สุดเนื่องจากคุณสมบัติของตัวสปริงที่ใชเปนแบบ

ไมสมมาตร ซึ่งไมสามารถรับแรงดึงไดดังที่กลาวไวในหัวขอ 2.2.4 
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รูปที ่4.1 ความสัมพันธระหวางคาการเคลื่อนตัวที่จุดสูงสุดของโครงสรางกับเวลา (0.1g) 

 
รูปที ่4.2 ความสัมพันธระหวางคาการเคลื่อนตัวที่จุดสูงสุดของโครงสรางกับเวลา (0.3g) 

 
รูปที ่4.3 ความสัมพันธระหวางคาการเคลื่อนตัวที่จุดสูงสุดของโครงสรางกับเวลา (0.5g) 
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4.1.2 ความสัมพันธระหวางโมเมนตดัดที่ฐานกับเวลา 

 

 สําหรับการเปรียบเทียบผลตอบสนองของโมเมนตดัดที่ฐานของเสาในแตละความ

แรงของแผนดินไหว (0.1g 0.3g และ 0.5g) แสดงดังรูปที่ 4.4-4.6 ความรุนแรงของแผนดินไหวที่มาก

ขึ้นจะสงผลใหโมเมนตดัดมีคาเพิ่มขึ้น โดยกรณีฐานรากที่มีการโยกตัว (SF2-SF4) มีคาโมเมนตดัดที่

เกิดข้ึนใกลเคียงกัน 

 
รูปที่ 4.4 ความสัมพันธระหวางโมเมนตดัดท่ีฐานกับเวลา (0.1g) 

 

รูปที่ 4.5 ความสัมพันธระหวางโมเมนตดัดท่ีฐานกับเวลา (0.3g) 
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รูปที่ 4.6 ความสัมพันธระหวางโมเมนตดัดท่ีฐานกับเวลา (0.5g) 

ผลตอบสนองของโมเมนตดัดที่ไดนั้นมีความแตกตางกับผลตอบสนองของคาการ

เคลื่อนตัว เมื่อพิจารณาในชวงที่ความเรงของพื้นดินมีคาสูงสุด กรณีฐานรากแบบยึดแนนนั้นเกิดคา

โมเมนตดัดที่ฐานของเสาที่มากที่สุด แสดงใหเห็นวาการโยกตัวของฐานรากตื้นนั้นสามารถลดคา

โมเมนตดัดที่ฐานของเสาลงได หรืออีกความหมายหนึ่งก็คือ ความยืดหยุนของโครงสรางสามารถลดคา

โมเมนตดัดลงไดเม่ือโครงสรางถูกกระตุนดวยแรงแผนดินไหว 

 

4.1.3 แรงเฉือนที่ฐาน 

 

 ตารางที่ 4.1 แสดงคามากที่สุดของแรงเฉือนที่ฐานในแตละกรณี และแรงเฉือนที่

ลดลงของกรณีฐานรากที่มีการโยกตัว (SF2-SF4) เปรียบเทียบกับกรณีฐานรากแบบยึดแนน (SF1) 

จากตารางจะเห็นไดวา การโยกตัวของฐานรากตื้นสามารถลดแรงเฉือนที่ฐานลงได โดยสามารถลดได

มากที่สุดประมาณ 40-48 เปอรเซ็นตในระดับความแรง 0.1g และสวนตางนี้จะลดลงในระดับความ

แรงของแผนดินไหวที่มากขึ้น 

 ผลตอบสนองดังกลาวนี้เปนที่นาสนใจที่จะศึกษากรณีของทั้งโครงสรางอาคาร 

เกี่ยวกับขอไดเปรียบของผลของการปฏิสัมพันธระหวางดินกับฐานรากตื้นตอพฤติกรรมของโครงสราง 

ซึ่งผลการวิจัยจากแบบจําลองโครงสรางอาคารจะกลาวตอไปในหัวขอที่ 4.3 และ 4.4 
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ตารางที่ 4.1 คาสูงสุดของแรงเฉือนที่ฐานในแตละกรณี 

กรณ ี

แรงเฉือนที่ฐาน ( kN ) 

0.1g 0.3g 0.5g 

คาสูงสุด ลดลง (%) คาสูงสุด ลดลง (%) คาสูงสุด ลดลง (%) 

SF1 16.52 - 49.6 - 82.6 - 

SF2 8.55 48.3 35.8 27.7 62.3 24.6 

SF3 9.87 40.3 36.3 26.8 70.0 15.2 

SF4 8.55 48.3 35.7 27.9 62.2 24.7 

 

 

4.2 การวิเคราะหพฤติกรรมการครากระหวางฐานรากตื้นกับเสาของโครงสรางตอมอ

สะพานดวยวิธีการผลักทางดานขาง 
 

 ในการเปรียบเทียบพฤติกรรมการครากระหวางฐานรากตื้นกับเสา ที่มีการแปรผันคา

อัตราสวนความปลอดภัยของฐานรากตื้น จะพิจารณาจากความสัมพันธระหวางโมเมนตดัดกับมุมบิด

ของชิ้นสวนฐานรากตื้นและเสา และคามุมบิดพลาสติกที่เกิดขึ้นในชิ้นสวน ซึ่งรายละเอียดของ

แบบจําลองโครงสรางตอมอสะพานที่ใชสําหรับการวิเคราะหไดกลาวไวในหัวขอที่ 3.3.1 สําหรับระยะ

การเคล่ือนตัวเปาหมายของโครงสรางกําหนดใหมีคาเทากับ 3 เปอรเซ็นตของความสูงในทุกกรณี 

 

4.2.1 ความสัมพันธระหวางโมเมนตดัดกับมุมบิด 

 

 รูปที่ 4.7-4.11 แสดงความสัมพันธระหวางโมเมนตดัดกับมุมบิดของฐานรากตื้น ใน

แตละกรณี ทําการเปรียบเทียบผลตอบสนองของแบบจําลองทั้ง 2 เงื่อนไข โดยแบงตามสปริงใน

แนวดิ่งที่ใช ดังที่แสดงไวในตารางที่ 3.5 สําหรับแบบจําลองที่ใช Bilinear kinematic link element 

พบวาฐานรากเกิดการครากในกรณี FS2 และ FS4 อยางไรก็ตาม ฐานรากตื้นยังคงความเปนอีลาสติก

ในทุกแบบจําลองที่ใช Linear asymmetric link element ซึ่งเปนผลมาจากความแตกตางของ

พฤติกรรมของสปริงที่ใช โดยสปริงแบบ Bilinear kinematic link element สงผลใหฐานรากมีความ

แข็งมากกวา โดยในสวนของ Linear asymmetric link element นั้นสงผลใหฐานรากมีความ

ยืดหยุนอันเนื่องมาจากการโยกตัว แตจะทําใหมีมุมบิดที่เพ่ิมข้ึน 
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รูปที่ 4.7 ความสัมพันธระหวางโมเมนตดัดกับมุมบิดของฐานรากตื้น (FS2) 

 
รูปที่ 4.8 ความสัมพันธระหวางโมเมนตดัดกับมุมบิดของฐานรากตื้น (FS4) 

 
รูปที่ 4.9 ความสัมพันธระหวางโมเมนตดัดกับมุมบิดของฐานรากตื้น (FS6) 
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รูปที่ 4.10 ความสัมพันธระหวางโมเมนตดัดกับมุมบิดของฐานรากต้ืน (FS8) 

 
รูปที่ 4.11 ความสัมพันธระหวางโมเมนตดัดกับมุมบิดของฐานรากต้ืน (FS10) 

 สําหรับในสวนของเสา การเปรียบเทียบผลตอบสนองในแตละกรณีแสดงดังรูปที่ 

4.12-4.16 จะเห็นไดวา ทั้งสองเงื่อนไขของแบบจําลอง ไมมีการครากเกิดขึ้นในกรณีคาอัตราสวน

ความปลอดภัยต่ําสุด (FS2) อยางไรก็ตาม เสานั้นเกิดการครากในกรณีที่เหลือทั้งหมด (FS4-FS10) 

แบบจําลองที่ตั้งบน Bilinear kinematic link element นั้นมีคามุมบิดสูงสุดมากกวาแบบจําลองบน 

Linear asymmetric link element ในทุกกรณี โดยกรณี FS2 นั้น คามุมบิดสูงสุดของทั้งสองเงื่อนไข

จะใกลเคียงกัน จากนั้นในกรณี FS4-FS10 ที่มีการครากเกิดขึ้น ทั้งสองเงื่อนไขนั้นมีความแตกตางของ

คามุมบิดสูงสุดอยางมาก และความตางนี้จะลดลงเมื่อคาอัตราสวนความปลอดภัยนั้นเพิ่มขึ้น ซึ่งเปน

ผลมาจากขอไดเปรียบของ Linear asymmetric link element นั้นลดลงเมื่อมีการเพิ่มอัตราสวน

ความปลอดภัยหรือขนาดของฐานรากตื้น 
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รูปที่ 4.12 ความสัมพันธระหวางโมเมนตดัดกับมุมบิดของเสา (FS2) 

 
รูปที่ 4.13 ความสัมพันธระหวางโมเมนตดัดกับมุมบิดของเสา (FS4) 

 
รูปที่ 4.14 ความสัมพันธระหวางโมเมนตดัดกับมุมบิดของเสา (FS6) 
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รูปที่ 4.15 ความสัมพันธระหวางโมเมนตดัดกับมุมบิดของเสา (FS8) 

 
รูปที ่4.16 ความสัมพันธระหวางโมเมนตดัดกับมุมบิดของเสา (FS10) 

 สําหรับกรณีอัตราสวนความปลอดภัยต่ําสุด (FS2) ชิ้นสวนที่เกิดการครากกอนคือ

ฐานรากตื้นที่ต้ังบน Bilinear kinematic link element ดังรูปที่ 4.7 สําหรับชิ้นสวนเสาไมมีการคราก

ในกรณีอัตราสวนความปลอดภัยที่ตํ่าท่ีสุด ในกรณี FS4-FS10 ชิ้นสวนที่เกิดการครากกอนก็คือเสา 

 

4.2.2 คามุมบิดพลาสติก 

 

คามุมบิดพลาสติกของชิ้นสวนฐานรากตื้นและเสาในแตละกรณีแสดงในตารางที่ 4.2 

ชิ้นสวนของฐานรากนั้นเกิดมุมบิดพลาสติกเฉพาะกรณี FS2 ในเงื่อนไขที่ 1 สําหรับชิ้นสวนเสาเกิดมุม

บิดพลาสติกในกรณี FS4-FS10 ทั้ง 2 เงื่อนไข โดยเงื่อนไขท่ี 2 นั้นมีคามุมบิดพลาสติกที่นอยกวา 
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ตารางที ่4.2 คามุมบิดพลาสติกในแตละกรณี 

FS 

มุมบิดพลาสติก (Rad) 

เงื่อนไข 1 (bl_sym) เงื่อนไข 2 (lin_asm) 

ฐานรากตื้น เสา ฐานรากตื้น เสา 

2 0.013 - - - 

4 - 0.007 - 0.001 

6 - 0.012 - 0.007 

8 - 0.013 - 0.010 

10 - 0.014 - 0.012 

 

  

4.3 การวิเคราะหโครงสรางอาคารที่ไมไดออกแบบรับแรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น ดวย

วิธีการผลักทางดานขาง 
 

4.3.1 กราฟความเรงตอบสนองเชิงสเปกตรัมของโครงสราง 

 

ความเรงตอบสนองเชิงสเปกตรัมของโครงสรางที่ใชในการออกแบบอาคารและ

คํานวณคาการเคลื่อนตัวเปาหมายของโครงสรางในงานวิจัยนี้ เปนคาในพื้นที่ของอําเภอหาดใหญ 

จังหวัดสงขลา เสนอโดยกรมโยธาธิการและผังเมือง มยผ.1302 โดยคาความเรงตอบสนองที่คาบการ

สั่น 0.2 วินาที ( SS ) มีคาเทากับ 0.074g และที่คาบการสั่น 1 วินาที ( 1S ) มีคาเทากับ 0.079g ชั้นดิน

ที่ใชในการวิเคราะหโครงสรางคือชั้นดินประเภท D (ดินปกติ) จากมาตรฐานของกรมโยธาธิการและผัง

เมือง มยผ.1302 ไดคาสัมประสิทธิ์ของชั้นดิน aF  และ vF  เทากับ 1.6 และ 2.4 ตามลําดับ ดังนั้น

สามารถคํานวณหาคาความเรงตอบสนองและสรางกราฟความเรงตอบสนองของโครงสรางไดดังรูปที่ 

4.17 
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รูปที่ 4.17 กราฟความเรงตอบสนองเชิงสเปกตรัมของโครงสราง 

ผลตอบสนองที่ใชสําหรับแบบจําลองโครงสรางอาคารนี้มี 2 กรณี คือ ผลตอบสนอง

ของโครงสรางตอแรงแผนดินไหวสําหรับการออกแบบ (Design earthquake) และ ผลตอบสนองของ

โครงสรางตอแรงแผนดินไหวสูงสุดที่พิจารณา (Maximum earthquake)  

 

4.3.2 คาคาบการสั่นพื้นฐานและคาการเคลื่อนตัวเปาหมายของโครงสราง 

 

คาคาบการสั่นพื้นฐานของโครงสราง (Fundamental period of structures) และ

คาการเคลื่อนตัวเปาหมาย (Target displacement) ของโครงสรางคอนกรีตเสริมเหล็กที่ไมได

ออกแบบรับแรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น ตั้งอยูบนฐานรากที่ไมคิดผลของการปฎิสัมพันธระหวางดินกับ

ฐานราก นั่นคือฐานรากเปนแบบยึดแนน (Fixed support) และฐานรากที่คิดผลของการปฎิสัมพันธ

ระหวางดินกับฐานราก หรือฐานรากที่มีการโยกตัว (Rocking footing) ซึ่งตั้งบนอยูชั้นดิน 3 ประเภท 

คือ ดินทราย ดินเหนียวออน และดินเหนียวแข็ง ทั้งในกรณีของ Design earthquake (DEQ) และ

กรณีของ Maximum considered earthquake (MCEQ) แสดงดังตารางที่ 4.3 โดยคาคาบการสั่น

พื้นฐานของโครงสรางเปนคาที่ไดจากการวิเคราะหโดยใชโปรแกรม SeimoStruct สวนคาการเคลื่อน

ตัวเปาหมายของโครงสรางคํานวณตามมาตรฐานของ FEMA 356 และ FEMA 440 
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ตารางที่ 4.3 คาคาบการสั่นพื้นฐานและคาการเคลื่อนตัวเปาหมายของโครงสราง 

ประเภทของฐานราก กรณีของแผนดินไหว คาคาบการสั่น (sec) คาการเคลื่อนตัวเปาหมาย (m) 

ฐานราก 

แบบยึดแนน 

DEQ 0.348 0.0590 

MCEQ 0.348 0.1312 

ฐานรากตื้น 

บนช้ันดินทราย 

DEQ 0.377 0.0666 

MCEQ 0.377 0.1431 

ฐานรากตื้น 

บนช้ันดินเหนียวออน 

DEQ 0.388 0.0697 

MCEQ 0.388 0.1478 

ฐานรากตื้น 

บนช้ันดินเหนียวแข็ง 

DEQ 0.361 0.0623 

MCEQ 0.361 0.1362 

ตรวจสอบแบบจําลองจากคาคาบการสั่นของโครงสรางจากสมการ (2-15) ซึ่งมีคาเทากับ 0.209 sec 

 

4.3.3 ความสัมพันธระหวางแรงเฉือนที่ฐานและคาเคลื่อนตัวที่จุดสูงสุดของโครงสราง 

 

กราฟการเปรียบเทียบความสัมพันธระหวางคาแรงเฉือนที่ฐานรากของโครงสรางและ

คาการเคลื่อนตัวที่จุดสูงสุดของโครงสรางแสดงดังรูปที่ 4.18-4.19 โดยจะพบวาแรงเฉือนที่ฐานที่

เกิดข้ึนในกรณีฐานรากแบบยึดแนน มีคามากกวากรณีของฐานรากตื้นที่มีการโยกตัว 

ตารางที่ 4.4 แสดงคามากที่สุดของแรงเฉือนที่ฐานในแตละกรณี และแรงเฉือนที่

ลดลงของกรณีฐานรากที่มีการโยกตัว เปรียบเทียบกับกรณีฐานรากแบบยึดแนน จากตารางจะเห็นได

วา การโยกตัวของฐานรากตื้นสามารถลดแรงเฉือนที่ฐานลงไดเล็กนอยในความแรงระดับ Maximum 

considered earthquake ซึ่งแตกตางกับกรณีของโครงสรางตอมอสะพาน 
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รูปที่ 4.18 ความสัมพันธระหวางแรงเฉือนที่ฐานกับคาการเคล่ือนตัวของโครงสราง (DEQ) 

 
รูปที ่4.19 ความสัมพันธระหวางแรงเฉือนที่ฐานกับคาการเคล่ือนตัวของโครงสราง (MCEQ) 
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ตารางที่ 4.4 คาสูงสุดของแรงเฉือนที่ฐานในแตละกรณี 

กรณ ี

แรงเฉือนที่ฐาน ( kN ) 

DEQ MCEQ 

คาสูงสุด ลดลง (%) คาสูงสุด ลดลง (%) 

ฐานรากแบบยึดแนน 299 - 380 - 

ฐานรากตื้นบนชั้นดินทราย 286 4.3 368 3.2 

ฐานรากตื้นบนชั้นดินเหนียวออน 261 12.7 366 3.7 

ฐานรากตื้นบนชั้นดินเหนียวแข็ง 289 3.3 365 3.9 

 

4.3.4 การประเมินระดับความเสียหายของโครงสราง 

 

จากการวิเคราะหโครงสรางคอนกรีตเสริมเหล็กผานโปรแกรม SeismoStruct โดย

ใชวิธี Static pushover analysis จะไดคามุมบิดพลาสติกที่เกิดขึ้นในแตละชิ้นสวนของโครงสราง

แสดงดังตารางที ่4.5 

เมื่อพิจารณาระดับความเสียหายของโครงสรางตามมาตรฐานของ FEMA 356 พบวา

ในระดับแผนดินไหว Design earthquake โครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากทั้ง 4 ประเภทสามารถผาน

เกณฑมาตรฐานระดับ Immediate occupancy (IO) ส วนในระดับแผนดินไหว Maximum 

considered earthquake โครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากยึดแนน ฐานรากตื้นบนชั้นดินทราย และฐาน

รากตื้นบนชั้นดินเหนียว นั้นมีบางชิ้นสวนของโครงสรางที่ไมผานเกณฑ Immediate occupancy 

(IO) แตผานเกณฑในระดับ Life safety (LS) ซึ่งจากมาตรฐานของ FEMA 356 ความเสียหายระดับนี้

หมายความวาโครงสรางดังกลาวไมเกิดการวิบัติหรือพังทลาย สําหรับจุดที่เกิดมุมบิดพลาสติกใน

โครงสรางและระดับความเสียหายของโครงสรางแสดงดังรูปที่ 4.20-4.27 โดยโครงสรางที่ตั้งอยูบน

ฐานรากตื้นบนชั้นดนิเหนียวออนมีมุมบิดพลาสติกเกิดขึ้นและความเสียหายนอยที่สุด 
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ตารางที ่4.5 คามุมบิดพลาสติกที่เกิดข้ึนในโครงสรางที่ไมไดออกแบบรับแรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น 

ประเภท 

ของฐานราก 

กรณีของ

แผนดินไหว 

คามุมบิดพลาสติก 

ที่เกิดขึ้น (rad) 

คามาตรฐานของ  

FEMA 356 

IO LS 

ฐานราก 

แบบยึดแนน 

DEQ 0.00021-0.0012 
Beam 0.01 

Column 0.005 

Beam 0.02 

Column 0.015 

MCEQ 0.00035-0.0076 
Beam 0.01 

Column 0.005 

Beam 0.02 

Column 0.015 

ฐานรากตื้น 

บนชั้นดินทราย 

DEQ 0.0002-0.00068 
Beam 0.01 

Column 0.005 

Beam 0.02 

Column 0.015 

MCEQ 0.00035-0.0068 
Beam 0.01 

Column 0.005 

Beam 0.02 

Column 0.015 

ฐานรากตื้น 

บนชั้นดินเหนียวออน 

DEQ 0.00019 
Beam 0.01 

Column 0.005 

Beam 0.02 

Column 0.015 

MCEQ 0.0005-0.0058 
Beam 0.01 

Column 0.005 

Beam 0.02 

Column 0.015 

ฐานรากตื้น 

บนชั้นดินเหนียวแข็ง 

DEQ 0.00026-0.00096 
Beam 0.01 

Column 0.005 

Beam 0.02 

Column 0.015 

MCEQ 0.00075-0.0075 
Beam 0.01 

Column 0.005 

Beam 0.02 

Column 0.015 
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รูปที ่4.20 มุมบิดพลาสติกที่เกิดข้ึนและระดับความเสียหายของโครงสราง 

กรณีโครงสรางที่ไมไดออกแบบรับแรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น ฐานรากแบบยึดแนน (DEQ) 

 
รูปที ่4.21 มุมบิดพลาสติกที่เกิดข้ึนและระดับความเสียหายของโครงสราง 

กรณีโครงสรางที่ไมไดออกแบบรับแรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น ฐานรากบนชั้นดินทราย (DEQ) 

 
รูปที ่4.22 มุมบิดพลาสติกที่เกิดข้ึนและระดับความเสียหายของโครงสราง 

กรณีโครงสรางที่ไมไดออกแบบรับแรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น ฐานรากบนชั้นดินเหนียวออน (DEQ) 
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รูปที ่4.23 มุมบิดพลาสติกที่เกิดข้ึนและระดับความเสียหายของโครงสราง 

กรณีโครงสรางที่ไมไดออกแบบรับแรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น ฐานรากบนชั้นดินเหนียวแข็ง (DEQ) 

 
รูปที ่4.24 มุมบิดพลาสติกที่เกิดข้ึนและระดับความเสียหายของโครงสราง 

กรณีโครงสรางที่ไมไดออกแบบรับแรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น ฐานรากแบบยึดแนน (MCEQ) 

 
รูปที ่4.25 มุมบิดพลาสติกที่เกิดข้ึนและระดับความเสียหายของโครงสราง 

กรณีโครงสรางที่ไมไดออกแบบรับแรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น ฐานรากบนชั้นดินทราย (MCEQ) 
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รูปที ่4.26 มุมบิดพลาสติกที่เกิดข้ึนและระดับความเสียหายของโครงสราง 

กรณีโครงสรางที่ไมไดออกแบบรับแรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น ฐานรากบนชั้นดินเหนียวออน (MCEQ) 

 
รูปที ่4.27 มุมบิดพลาสติกที่เกิดข้ึนและระดับความเสียหายของโครงสราง 

กรณีโครงสรางที่ไมไดออกแบบรับแรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น ฐานรากบนชั้นดินเหนียวแข็ง (MCEQ) 

 

 

4.4 การวิเคราะหโครงสรางอาคารที่ออกแบบรับแรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น ดวยวิธีการ

ผลักทางดานขาง 
 

4.4.1 คาคาบการสั่นพื้นฐานและคาการเคลื่อนตัวเปาหมายของโครงสราง 

 

คาคาบการสั่นพื้นฐานของโครงสราง (Fundamental period of structures) และ

คาการเคลื่อนตัวเปาหมาย (Target displacement) ของโครงสรางคอนกรีตเสริมเหล็กที่ออกแบบรับ

แรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น ตั้งอยูบนฐานรากที่ไมคิดผลของการปฎิสัมพันธระหวางดินกับฐานราก หรือ

ฐานรากเปนแบบยึดแนน (Fixed support) และฐานรากที่คิดผลของการปฎิสัมพันธระหวางดินกับ

ฐานราก หรือฐานรากที่มีการโยกตัว (Rocking footing) ซึ่งตั้งบนอยูดิน 3 ประเภท คือ ดินทราย ดิน

เหนียวออน และดินเหนียวแข็ง  ทั้ ง ในกรณีของ Design earthquake (DEQ) และกรณีของ 
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Maximum considered earthquake (MCEQ) แสดงดังตารางที่ 4.6 โดยคาคาบการสั่นพื้นฐานของ

โครงสรางเปนคาที่ไดจากการวิเคราะหโดยใชโปรแกรม SeimoStruct สวนคาการเคลื่อนตัวเปาหมาย

ของโครงสรางคํานวณตามมาตรฐานของ FEMA 356 และ FEMA 440 

ตารางที่ 4.6 คาคาบการสั่นพื้นฐานและคาการเคลื่อนตัวเปาหมายของโครงสราง 

ประเภทของฐานราก กรณีของแผนดินไหว คาคาบการสั่น (sec) คาการเคลื่อนตัวเปาหมาย (m) 

ฐานราก 

แบบยึดแนน 

DEQ 0.293 0.0392 

MCEQ 0.293 0.0861 

ฐานรากตื้น 

บนช้ันดินทราย 

DEQ 0.321 0.0450 

MCEQ 0.321 0.0951 

ฐานรากตื้น 

บนช้ันดินเหนียวออน 

DEQ 0.331 0.0472 

MCEQ 0.331 0.0986 

ฐานรากตื้น 

บนช้ันดินเหนียวแข็ง 

DEQ 0.305 0.0416 

MCEQ 0.305 0.0897 

ตรวจสอบแบบจําลองจากคาคาบการสั่นของโครงสรางจากสมการ (2-15) ซึ่งมีคาเทากับ 0.209 sec 

 

4.4.2 ความสัมพันธระหวางแรงเฉือนที่ฐานและคาเคลื่อนตัวที่จุดสูงสุดของโครงสราง 

 

กราฟการเปรียบเทียบความสัมพันธระหวางคาแรงเฉือนที่ฐานรากของโครงสรางและ

คาการเคลื่อนตัวที่จุดสูงสุดของโครงสรางแสดงดังรูปที่ 4.28-4.29 โดยจะพบวาแรงเฉือนที่ฐานที่

เกิดขึ้นในกรณีฐานรากแบบยึดแนน มีคามากกวากรณีของฐานรากตื้นที่มีการโยกตัว โดยในกรณีของ

ฐานรากตื้นที่ตั้งอยูบนชั้นดินเหนียวออนเกิดแรงเฉือนที่ฐานนอยที่สุด แมวาจะมีคาการเคลื่อนตัว

เปาหมายที่มากที่สุด 
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รูปที่ 4.28 ความสัมพันธระหวางแรงเฉือนที่ฐานกับคาการเคล่ือนตัวของโครงสราง (DEQ) 

 
รูปที ่4.29 ความสัมพันธระหวางแรงเฉือนที่ฐานกับคาการเคล่ือนตัวของโครงสราง (MCEQ) 

ตารางที่ 4.7 แสดงคามากที่สุดของแรงเฉือนที่ฐานในแตละกรณี และแรงเฉือนที่

ลดลงของกรณีฐานรากที่มีการโยกตัว เปรียบเทียบกับกรณีฐานรากแบบยึดแนน จากตารางจะเห็นได

วา การโยกตัวของฐานรากตื้นสามารถลดแรงเฉือนที่ฐานลงไดเล็กนอยในความแรงระดับ Maximum 

considered earthquake เชนเดียวกับโครงสรางอาคารที่ไมไดออกแบบรับแรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น 
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ตารางที่ 4.7 คาสูงสุดของแรงเฉือนที่ฐานในแตละกรณี 

กรณ ี

แรงเฉือนที่ฐาน ( kN ) 

DEQ MCEQ 

คาสูงสุด ลดลง (%) คาสูงสุด ลดลง (%) 

ฐานรากแบบยึดแนน 298 - 422 - 

ฐานรากตื้นบนชั้นดินทราย 273 8.4 401 5 

ฐานรากตื้นบนชั้นดินเหนียวออน 242 18.8 386 8.5 

ฐานรากตื้นบนชั้นดินเหนียวแข็ง 283 5.0 398 5.7 

 

4.4.3 การประเมินระดับความเสียหายของโครงสราง 

 

จากการวิเคราะหโครงสรางคอนกรีตเสริมเหล็กผานโปรแกรม SeismoStruct โดย

ใชวิธี Static pushover analysis จะไดคามุมบิดพลาสติกที่เกิดขึ้นในแตละชิ้นสวนของโครงสราง

แสดงดังตารางที ่4.8 

เมื่อพิจารณาระดับความเสียหายของโครงสรางตามมาตรฐานของ FEMA 356 พบวา 

โครงสรางที่ตั้งอยูบนฐานรากทั้ง 4 ประเภทสามารถผานเกณฑมาตรฐานระดับ Immediate 

occupancy (IO) ทั้งในกรณีของแรงแผนดินไหวระดับ Design earthquake และระดับ Maximum 

earthquake โดยกรณีของแผนดินไหวระดับ Design earthquake นั้น โครงสรางแตละประเภทไมมี

มุมบิดพลาสติกเกิดขึ้น ซึ่งเปนผลมาจากการออกแบบที่ทําใหมีความเหนียวเพิ่มขึ้น สงผลใหคาคาบ

การสั่นมีคาลดลง และทําใหคาการเคลื่อนตัวเปาหมายนอยลงตามไปดวย สําหรับจุดที่เกิดมุมบิด

พลาสติกในโครงสรางและระดับความเสียหายของโครงสรางแสดงดังรูปที่ 4.30-4.37 
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ตารางที ่4.8 คามุมบิดพลาสติกที่เกิดข้ึนในโครงสรางที่ออกแบบรับแรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น 

ประเภท 

ของฐานราก 

กรณีของ

แผนดินไหว 

คามุมบิดพลาสติก 

ที่เกิดขึ้น (rad) 

คามาตรฐานของ  

FEMA 356 

IO LS 

ฐานราก 

แบบยึดแนน 

DEQ - 
Beam 0.01 

Column 0.005 

Beam 0.02 

Column 0.015 

MCEQ 0.00090-0.0046 
Beam 0.01 

Column 0.005 

Beam 0.02 

Column 0.015 

ฐานรากตื้น 

บนชั้นดินทราย 

DEQ - 
Beam 0.01 

Column 0.005 

Beam 0.02 

Column 0.015 

MCEQ 0.0012-0.0035 
Beam 0.01 

Column 0.005 

Beam 0.02 

Column 0.015 

ฐานรากตื้น 

บนชั้นดินเหนียวออน 

DEQ - 
Beam 0.01 

Column 0.005 

Beam 0.02 

Column 0.015 

MCEQ 0.00060-0.0031 
Beam 0.01 

Column 0.005 

Beam 0.02 

Column 0.015 

ฐานรากตื้น 

บนชั้นดินเหนียวแข็ง 

DEQ - 
Beam 0.01 

Column 0.005 

Beam 0.02 

Column 0.015 

MCEQ 0.0012-0.0042 
Beam 0.01 

Column 0.005 

Beam 0.02 

Column 0.015 
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รูปที ่4.30 มุมบิดพลาสติกที่เกิดข้ึนและระดับความเสียหายของโครงสราง 

กรณีโครงสรางที่ออกแบบรับแรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น ฐานรากแบบยึดแนน (DEQ) 

 
รูปที ่4.31 มุมบิดพลาสติกที่เกิดข้ึนและระดับความเสียหายของโครงสราง 

กรณีโครงสรางที่ออกแบบรับแรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น ฐานรากบนชั้นดินทราย (DEQ) 

 

รูปที ่4.32 มุมบิดพลาสติกที่เกิดข้ึนและระดับความเสียหายของโครงสราง 

กรณีโครงสรางที่ออกแบบรับแรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น ฐานรากบนชั้นดินเหนียวออน (DEQ) 
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รูปที ่4.33 มุมบิดพลาสติกที่เกิดข้ึนและระดับความเสียหายของโครงสราง 

กรณีโครงสรางที่ออกแบบรับแรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น ฐานรากบนชั้นดินเหนียวแข็ง (DEQ) 

 

รูปที ่4.34 มุมบิดพลาสติกที่เกิดข้ึนและระดับความเสียหายของโครงสราง 

กรณีโครงสรางที่ออกแบบรับแรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น ฐานรากแบบยึดแนน (MCEQ) 

 

รูปที ่4.35 มุมบิดพลาสติกที่เกิดข้ึนและระดับความเสียหายของโครงสราง 

กรณีโครงสรางที่ออกแบบรับแรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น ฐานรากบนชั้นดินทราย (MCEQ) 
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รูปที ่4.36 มุมบิดพลาสติกที่เกิดข้ึนและระดับความเสียหายของโครงสราง 

กรณีโครงสรางที่ออกแบบรับแรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น ฐานรากบนชั้นดินเหนียวออน (MCEQ) 

 

รูปที ่4.37 มุมบิดพลาสติกที่เกิดข้ึนและระดับความเสียหายของโครงสราง 

กรณีโครงสรางที่ออกแบบรับแรงแผนดินไหวสูง 3 ชั้น ฐานรากบนชั้นดินเหนียวแข็ง (MCEQ) 
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บทที่ 5 

สรุปผลการวิจัย 

 

 

5.1 สรุปผลที่ไดจากการวิจัย 
 

งานวิจัยนี้ศึกษาเกี่ยวกับพฤติกรรมของโครงสรางที่ต้ังอยูบนฐานรากตื้น โดยมีการคิด

ผลของการปฏิสัมพันธระหวางดินกับโครงสราง ทําการศึกษาวิจัยโดยใชแบบจําลองทางคณิตศาสตรที่

สรางขึ้นโดยใชโปรแกรม SeismoStruct จากนั้นทําการเปรียบเทียบผลตอบสนองของโครงสรางกรณี

ไมคิดผลของการปฏิสัมพันธระหวางดินกับโครงสราง นั่นคือฐานรากเปนแบบยึดแนน (Fixed 

support) และกรณีที่คิดผลของการปฏิสัมพันธระหวางดินกับโครงสราง หรือฐานรากตื้นที่มีการโยก

ตัว (Rocking footing) ภายใตแรงกระทําแผนดินไหว โดยแบบจําลองที่ทําการศึกษาแบงออกเปน 2 

แบบ คือ แบบจําลองโครงสรางตอมอสะพาน และแบบจําลองโครงสรางอาคาร 

แบบจําลองโครงสรางตอมอสะพานที่ทําการศึกษาแบงออกเปน 2 การทดลองคือ 

การวิเคราะหดวยวิธีประวัติเวลาเชิงพลศาสตร และการวิเคราะหพฤติกรรมการครากระหวางฐานราก

ตื้นกับเสาดวยวิธีการผลักทางดานขาง จากการวิเคราะหดวยวิธีประวัติเวลาเชิงพลศาสตรโดยใชขอมูล

แผนดินไหว Taiwan 921 Chi-Chi พบวา ในทุกระดับความแรงแผนดินไหว (0.1g 0.3g และ 0.5g) 

การโยกตัวของฐานรากตื้นสงผลใหโครงสรางมีคาการเคลื่อนตัวที่จุดสูงสุดเพิ่มมากขึ้นเมื่อเทียบกับ

กรณีฐานรากแบบยึดแนน แตเมื่อพิจารณาผลตอบสนองของโมเมนตดัดที่ฐานพบวา กรณีฐานราก

แบบโยกตัวสามารถลดคาโมเมนตดัดที่ฐานลงได เชนเดียวกับคาแรงเฉือนที่ฐานที่เกิดขึ้น โดยคาแรง

เฉือนนั้นมีคาลดลงเมื่อเทียบกับกรณีฐานรากแบบยึดแนนประมาณ 48% 27% และ 21% ในกรณี 

0.1g 0.3g และ 0.5g ตามลําดับ จะเห็นไดวา การโยกตัวของฐานรากตื้นนั้น สามารถลดความเสียหาย

ของโครงสรางลงไดอยางมีนัยสําคัญ 

สําหรับการวิเคราะหพฤติกรรมการครากระหวางชิ้นสวนฐานรากตื้นกับเสาที่มีการ

แปรผันคาอัตราสวนความปลอดภัยโดยใชวิธีการผลักทางดานขางนั้น จากการวิจัยพบวาสําหรับคา

อัตราสวนความปลอดภัยต่ําที่สุด (FS2) ชิ้นสวนของฐานรากตื้นที่ตั้งบน Bilinear kinematic link 

element เกิดการครากกอน สําหรับทุกคาอัตราสวนความปลอดภัยที่สูงขึ้น (กรณี FS4-FS10) 

ชิ้นสวนที่เกิดการครากกอนก็คือชิ้นสวนเสา ในขณะที่ไมมีการครากเกิดขึ้นในชิ้นสวนฐานรากตื้นเลย 

จากการเปรียบเทียบผลตอบสนองระหวางทั้ง 2 เงื่อนไขของ Link element จะเห็นไดวาขอไดเปรียบ

ของการโยกตัวของฐานรากตื้นนั้นลดลงเมื่อฐานรากต้ืนมีขนาดที่ใหญขึ้น 
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ในสวนของแบบจําลองอาคารสูง 3 ชั้น กําหนดใหเปนอาคารคอนกรีตเสริมเหล็ก 

โดยไดทําการออกแบบโครงสรางเพื่อใชในการสรางแบบจําลอง โดยแบงอาคารออกเปน 2 ประเภท 

คือ อาคารที่ไมไดออกแบบรับแรงแผนดินไหว และอาคารที่ออกแบบใหรับแรงแผนดินไหวตาม

มาตรฐานของกฎกระทรวง พ.ศ. 2550 และมาตรฐานการออกแบบอาคารตานทานการสั่นสะเทือน

ของแผนดินไหว มยผ. 1302 อาคารดังกลาวจะตองรับแรงแผนดินไหวที่มีความรุนแรง 2 ระดับ คือ 

แรงแผนดินไหวระดับการออกแบบ (Design earthquake) และแรงแผนดินไหวสูงสุดที่สามารถ

เกิดข้ึนได (Maximum considered earthquake) ทําการวิเคราะหดวยวิธีการผลักทางดานขางจนถึง

คาการเคลื่อนตัวเปาหมายโดยคํานวณจากหลักการของ FEMA356 และ FEMA440 เปรียบเทียบ

ผลตอบสนองและความเสียหายที่เกิดขึ้นระหวางกรณีรากแบบยึดแนนกับฐานรากตื้นแบบโยกตัว โดย

แบงประเภทดินชั้นรองรับเปน 3 ประเภท ไดแก ดินทราย ดินเหนียว และดินเหนียวออน โดยพื้นที่ที่

ใชพิจารณาเปนตําแหนงที่ตั้งอาคารคือ อ.หาดใหญ จ.สงขลา 

จากการวิเคราะหพบวาโครงสรางที่ไมไดออกแบบรับแรงแผนดินไหว ที่ความแรง

แผนดินไหวระดับ Design earthquake กรณีของฐานรากตื้นบนชั้นดินเหนียวออนนั้นมีคาการเคลื่อน

ตัวเปาหมายที่เพิ่มมากขึ้นเมื่อเทียบกับกรณีฐานรากแบบยึดแนนประมาณ 18% และสามารถลดแรง

เฉือนที่ฐานลงไดประมาณ 12% สวนกรณี Maximum considered earthquake พบวา ฐานรากตื้น

บนชั้นดินเหนียวออนมีคาการเคลื่อนตัวที่เพิ่มขึ้นประมาณ 12% แตสามารถลดแรงเฉือนที่ฐานลงได

เพียงแค 3.7%  

สําหรับการประเมินความเสียของอาคารที่ไมไดออกแบบรับแรงแผนดินไหวพบวา 

การโยกตัวของฐานรากสามารถลดคามุมบิดพลาสติกที่เกิดขึ้นในโครงสรางได โดยทุกชิ้นสวนมีความ

เสียหายในระดับ Immediate occupancy ในกรณีของ Design earthquake สวนความแรงในระดับ 

Maximum considered earthquake นั้น ฐานรากบนชั้นดินเหนียวออนสามารถลดความเสียหายได

มากที่สุด สงผลใหทุกชิ้นสวนที่มีความเสียหายระดับ Life safety เปลี่ยนมาเปนระดับ Immediate 

occupancy 

ในสวนของอาคารที่ออกแบบรับแรงแผนดินไหว ที่ความแรงแผนดินไหวระดับ 

Design earthquake นั้น กรณีฐานรากต้ืนบนชั้นดินเหนียวออน มีคาการเคลื่อนตัวเปาหมายที่เพิ่มขึ้น

ประมาณ 20% และสามารถลดแรงเฉือนที่ฐานลงไดประมาณ 19% เมื่อพิจารณาแรงผนดินไหวระดับ 

Maximum considered earthquake ฐานรากตื้นบนชั้นดินเหนียวออนมีคาการเคลื่อนตัวเปาหมาย

ที่เพ่ิมข้ึนประมาณ 15% และสามารถลดแรงเฉือนที่ฐานลงได 8.5% 

สําหรับการประเมินความเสียหายของอาคารรับแรงแผนดินไหวพบวา การโยกตัว

ของฐานรากสามารถลดคามุมบิดพลาสติกที่เกิดขึ้นในโครงสรางไดเชนเดียวกับกรณีอาคารที่ไมได

ออกแบบรับแรงแผนดินไหว และเมื่อพิจารณาระดับความเสียหายของโครงสรางพบวา ที่ความแรง
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ระดับ Design earthquake ไมมีมุมบิดพลาสติกเกิดขึ้นในโครงสรางเลย สวนที่ระดับความแรง 

Maximum considered earthquake ระดับความเสียหายของโครงสรางในแตละกรณีมีความ

ใกลเคียงกัน ในแงของการออกแบบรับแรงแผนดินไหวพบวา อาคารที่ออกแบบใหรับแรงแผนดินไหว

สามารถลดคาการเคลื่อนตัวเปาหมายของโครงสรางได เนื่องจากโครงสรางนั้นมีความเหนียวเพิ่มขึ้น 

สงผลใหคาคาบการสั่นของโครงสรางมีคาลดลง และโมเมนตดัดที่เกิดขึ้นในชิ้นสวนมีคาลดลง ทําให

เกิดความเสียหายนอยลงเมื่อเปรียบเทียบกับโครงสรางไมไดออกแบบรับแรงแผนดินไหว 

สําหรับการเปรียบเทียบขอไดเปรียบของการคิดผลของการปฏิสัมพันธระหวางดินกับ

โครงสรางระหวางแบบจําลองโครงสรางตอมอสะพานและแบบจําลองทั้งโครงสรางอาคาร 3 ชั้น ใช

การพิจารณาจากคาแรงเฉือนที่ฐานสูงสุดที่เกิดขึ้น จากการวิจัยพบวา ที่ระดับความแรงแผนดินไหว

สูงสุดของแตละกรณี แบบจําลองโครงสรางตอมอสะพานสามารถลดแรงเฉือนที่ฐานไดดีกวา

แบบจําลองของทั้งโครงสรางอาคารประมาณ 15-17% 

จากงานวิจัยนี้สามารถสรุปไดวา การคิดผลของการปฏิสัมพันธระหวางดินกับ

โครงสรางหรือการมองวาฐานรากตื้นนั้นมีการโยกตัวเกิดขึ้นภายใตแรงกระทําแผนดินไหว สามารถลด

ความเสียหายที่เกิดขึ้นในโครงสรางไดซึ่งตรงตามสมมติฐานที่ตั้งไว โดยแบบจําลองโครงสรางตอมอ

สะพานนั้นสามารถลดความเสียหายไดดีกวาแบบจําลองโครงสรางอาคาร เนื่องมาจากโครงสรางแบบ

ตอมอสะพานมีความยืดหยุนและโยกตัวไดดีกวาโครงสรางแบบทั้งอาคาร แตขอไดเปรียบของการคิด

ผลของการปฏิสัมพันธระหวางดินกับโครงสรางนี้จะลดลง เมื่อฐานรากมีขนาดที่ใหญขึ้น 

 

 

5.2 ขอเสนอแนะ 
 

โครงสรางอาคารที่ใชวิเคราะหในงานวิจัยนี้เปนโครงสรางแบบสมมาตร และทําการ

วิเคราะหผานแบบจําลองคณิตศาสตรเพียงแค 2 มิติ จึงควรศึกษาเพิ่มเติมในสวนของโครงสรางที่มี

ลักษณะแตกตางจากงานวิจัยนี้ เชน อาคารที่ไมสมมาตร มีรูปทรงที่เปนมุม และควรศึกษาจาก

แบบจําลองที่เปน 3 มิติ เพื่อการวิเคราะหที่เสมือนจริงยิ่งขึ้น เนื่องจากในความเปนจริงนั้นจําเปนที่

จะตองคิดในสวนของแรงกระทําเยื้องศูนยและแรงบิดมาเกี่ยวของ รวมไปถึงขอมูลของแผนดินไหวที่ใช

ควรมีความหลากหลายมากกวานี้  
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คุณสมบัติของฐานรากตื้นสําหรับการวิเคราะหพฤติกรรมการครากระหวางฐานรากต้ืนกับเสา 

 

 
 

คุณสมบัติของฐานรากตื้นสําหรับแบบจําลองโครงสรางอาคารสูง 3 ชั้น 

 

 
 

คาการเคลื่อนตัวเปาหมายของโครงสรางอาคารสูง 3 ชั้น 

  

  
 

  

FS B (m) D (m) A (m^2) E (kPa) EA EI22 EI33 Ton/m Kz (kN/m) Kx (kN/m) B.Capacity (kPa) L.E.Pressure (kPa)

2 2.8 0.5 1.4 24288130 34003382 708403.79 22215543 3.36 40916 42889 1034.3 28.6078

4 3.6 0.6 2.16 24288130 52462361 1573870.8 56659350 5.184 50135 50358 1107.5 28.6078

6 4.4 0.65 2.86 24288130 69464052 2445713.5 112068670 6.864 59291 57692 1186 28.6078

8 4.8 0.7 3.36 24288130 81608117 3332331.4 156687584 8.064 63850 61320 1226.4 28.6078

10 5.4 0.75 4.05 24288130 98366927 4610949.7 239031631 9.72 70668 66722 1287.9 28.6078

Size

Stiffness Yield f.

Rim End Mid Rim End/Mid Lateral Lateral

5728.24 11456.48 2291.296 81.08912 162.1782 120089.2 40.05092

9024.3 18048.6 3609.72 143.532 287.064 181288.8 61.79285

13044.02 26088.04 5217.608 229.6096 459.2192 253844.8 81.81831

15324 30648 6129.6 282.5626 565.1251 294336 96.12221

19080.36 38160.72 7632.144 375.5516 751.1033 360298.8 115.8616

Stiffness

Horizontal link (kN)Vertical link (kN)

Yield f.

B (m) t (m) A (m2) fc' (ksc) E (ksc) E (kPa) EA EI22 EI33 Ton/m Kz (kN/m) Kx (kN/m) B.Capacity (kPa) L.E.Pressure (kPa)

Gravity Sand 2.4 0.6 1.44 200 213829 20969471 30196038 905881 14494098 3.456 42457 47410 853.49 28.35

3 stories Soft clay 2.7 0.6 1.62 200 213829 20969471 33970542 1019116 20637104 3.888 23361 25480 655.18 17.51

Hard clay 1.7 0.6 1.02 200 213829 20969471 21388860 641666 5151150 2.448 243410 292100 1638.70 20.71

EQ Sand 2.5 0.6 1.5 240 234238 22970904 34456356 1033691 17946019 3.6 43880 48598 869.93 28.35

3 stories Soft clay 2.85 0.6 1.71 240 234238 22970904 39280246 1178407 26587816 4.104 24426 26360 658.93 17.51

Hard clay 1.75 0.6 1.05 240 234238 22970904 24119449 723583 6155484 2.52 248790 296710 1640.20 20.71

Stiffness Yield f.

Rim End Mid Rim End/Mid Lateral Lateral

5095 10190 2038 49.2 98.3 113784 40.8

3154 6307 1261 47.8 95.5 68796 28.4

20690 41380 8276 47.4 94.7 496570 21.1

5485 10970 2194 54.4 108.7 121495 42.5

3481 6961 1392 53.5 107.0 75126 29.9

21769 43538 8708 50.2 100.5 519243 21.7

Vertical link (kN)

Stiffness Yield f.

Horizontal link (kN)

Gravity - 3 stories

คาบการสั�นของอาคาร (T) 0.348 sec 0.348 sec 0.377 sec 0.377 sec 0.388 sec 0.388 sec 0.361 sec 0.361 sec

ค่าความเร่งตอบสนองสําหรับการออกแบบของอาคาร (Sa) 0.0877 g 0.1316 g 0.0894 g 0.1342 g 0.0901 g 0.1351 g 0.0885 g 0.1327 g

นํ�าหนักโครงสรา้งประสทิธผิล (W) 1348267 N 1348267 N 1348267 N 1348267 N 1348267 N 1348267 N 1348267 N 1348267 N

α 0.058 0.058 0.058 0.058 0.058 0.058 0.058 0.058

Vy 217000 N 217000 N 217000 N 217000 N 217000 N 217000 N 217000 N 217000 N

Cm 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9

R 4.81 7.22 4.90 7.36 4.94 7.41 4.85 7.28

C0 1.3 1.3 1.3 1.3 1.3 1.3 1.3 1.3

C1 1.524 1.856 1.458 1.746 1.436 1.710 1.493 1.803

C2 1.1 1.4 1.1 1.4 1.1 1.3 1.1 1.4

C3 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0

Target displacement 0.0590 m 0.1312 m 0.0666 m 0.1431 m 0.0697 m 0.1478 m 0.0623 m 0.1362 m

Hard clay

Max. EQDesign EQ Max. EQ

Fixed Sand Soft clay

Design EQ Max. EQ Design EQ Max. EQ Design EQ

EQ - 3 stories

คาบการสั�นของอาคาร (T) 0.293 sec 0.293 sec 0.321 sec 0.321 sec 0.331 sec 0.331 sec 0.305 sec 0.305 sec

ค่าความเร่งตอบสนองสําหรับการออกแบบของอาคาร (Sa) 0.0844 g 0.1267 g 0.0861 g 0.1292 g 0.0867 g 0.1301 g 0.0851 g 0.1277 g

นํ�าหนักโครงสรา้งประสทิธผิล (W) 1401829 N 1401829 N 1401829 N 1401829 N 1401829 N 1401829 N 1401829 N 1401829 N

α 0.0438 0.0438 0.0438 0.0438 0.0438 0.0438 0.0438 0.0438

Vy 278000 N 278000 N 278000 N 278000 N 278000 N 278000 N 278000 N 278000 N

Cm 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9

R 3.76 5.64 3.83 5.75 3.86 5.79 3.79 5.69

C0 1.3 1.3 1.3 1.3 1.3 1.3 1.3 1.3

C1 1.535 1.901 1.458 1.769 1.435 1.729 1.500 1.839

C2 1.1 1.3 1.1 1.3 1.1 1.3 1.1 1.3

C3 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0

Target displacement 0.0392 m 0.0861 m 0.0450 m 0.0951 m 0.0472 m 0.0986 m 0.0416 m 0.0897 m

Design EQ Max. EQ

Fixed Sand Soft clay Hard clay

Design EQ Max. EQ Design EQ Max. EQ Design EQ Max. EQ
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Abstract 

This paper presents the effects of soil-shallow foundation interaction 
on forces and moments in a bridge pier structure resting on a shallow 
foundation under earthquake ground motions. 2D models of the soil-
shallow foundation interaction were created using the finite element 
program, SeismoStruct. The models include both the structure with 
shallow foundation allowed to uplift and the structure with normal 
shallow foundation models. The purposes of these models were to find 
effects of soil-shallow foundation interaction and compare the structure 
responses. The analysis results show that the models with shallow 
foundation allowed to uplift cause bridge pier structures to be more stable 
than models with normal shallow foundation. 

 
Keywords: shallow foundation, uplift, soil-structure interaction 

1. Introduction 

When the structure with shallow foundation is subjected to an 
intensive earthquake excitation, the design of shallow foundation is 
commonly considered to be a fixed support. The lifting of foundation 
does not occur. However, if the seismic action is large enough, the 
shallow foundation will be uplifted and the interaction between soil and 
foundation structure should be considered.  

An experiment study on the rocking response of bridge piers with 
spread foundations was conducted by Hung et al. [1]. In this series of 
tests, several columns resting on spread foundation with different 
amounts of steel reinforcement are tested and compared. Deng and Kutter 
[2] employed a centrifuge model to characterize rocking shallow 

foundation responses The main purpose of this centrifuge test is to 
compare settlements between foundations with and without a concrete 
pad. Subsequently, Deng et al. [3] studied bridge systems designed for 
rocking foundations using the centrifuge model.  

Several mathematical models of soil-shallow foundation have been 
proposed in literatures. Seismic response analyses of bridge piers on 
tensionless elasto-plastic Winkler foundation were conducted by Chen 
and Lai [4]. Both responses obtained with fixed and uplifting foundation 
are compared. Mergos and Kawashima [5] studied rocking isolation of a 
typical bridge pier resting on spread foundation using mathematical 
model to compare responses of each excitation direction. Raychowdhury 
and Hutchinson [6] [7] [8] compared the results from numerical model 
and experiments result. The models consist of shearwall-footing and 
bridge-footing.  

2. Elasto-plastic Winkler foundation model-allowed 
uplifting 

The elasto-plastic Winkler foundation allowed uplifting model [4] is 
shown in Fig. 1. The soil was considered as a series of discrete springs. 
The relation of bending moment and rotation of foundation is linear. 
However, if the intensity of earthquake is large enough, the overturning 
moment will be more than the resisting bending moment from the 
foundation. Thus, the relation of bending moment and rotation is 
nonlinear.  

 

* ผูเ้ขียนผูรั้บผิดชอบบทความ (Corresponding author) 
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Fig. 1. Elasto-plastic Winkler model. 

3. Numerical modeling 

For the numerical model of structure with a shallow foundation 
footing, a schematic diagram can be shown in Fig. 2. The springs are 
placed along the length of the footing. The spacing of vertical spring is 
2% of the total length of the footing. One lateral spring is used to provide 
passive resistance and capture lateral displacement. The stiffness of 
vertical springs is depending on the region of the footing. At the end 
region, the stiffness intensity is increased by 5 times of the middle region. 
The length of the end region is assumed to be 16% of the length of the 
footing. 

 

Fig. 2. Bridge-footing idealized model. 

The numerical model in this experiment was created from Finite 
Element Package Software, SeismoStruct. The idealized model in Fig. 2 
was applied from Opensees [9]. However, it cannot use the Opensees’s 
entire idealized model because it has different of setting especially the 
mechanistic springs. 

4. Numerical Model Example 

4.1 Bridge pier model 

In this example, the height of the bridge pier was 3.40 m. It had a 
lump mass on top pier with 120 t. The column was circular section with 
0.60 cm diameter. The support is the 1.68m x 1.68m shallow footing and 
its height was 0.60 m. The compressive strength of concrete was 278 

kg/cm2 [1]. The stiffness of clay was 33.4 MPa/m and the ultimate 
vertical bearing pressure is 1500 kPa [10]. The mass of column was not 
accounted in this model. 

To compare the responses between fixed support and uplift allowed 
support, the models were created for different conditions as show in 
Table 1. The springs in the case of uplifting footing, was represented by 
link elements. 

Table 1 Types of numerical model used in this example.  

Model name Base condition Link elements 
SF1 Fixed support None 

SF2 Rocking shallow foundation Linear symmetric 

SF3 Rocking shallow foundation Linear asymmetric 

SF4 Rocking shallow foundation Bilinear symmetric 

 
The appearances of the models were shown in Fig. 3. The SF2-SF4 

models are similar. However, the properties of link elements are 
different. 

  

 

Fig. 3. Model for SF1 (left) and Model for SF2-SF4 (right). 

The relation between force and displacement for each type of link 
elements were shown in Fig. 4-Fig. 6. The compression stiffness of linear 
asymmetric link element was assumed to be zero, because the behavior of 
the soil underneath the shallow foundation cannot resist tension force. 
Bilinear symmetric link element was used for non-linear relation 
analysis. 

 

Fig. 4. The relation between force and displacement  
for linear symmetric link elements. 
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Fig. 5. The relation between force and displacement 
for linear asymmetric link elements. 

 

Fig. 6. The relation between force and displacement 
for bilinear symmetric link elements. 

4.2 Ground motion 

In this study, dynamic time-history analysis is performed to simulate 
the system response under earthquake ground motion using the Taiwan 
921 Chi-Chi earthquake ground motion (Fig. 7). The peak ground 
accelerations of 0.1g, 0.3g and 0.5g are used and a damping ratio of 5% 
is assumed.  

 

Fig. 7. Taiwan 921 Chi-Chi earthquake ground motion. 

5. Simulation Results 

The comparison between lateral displacement responses obtained for 
each base condition was shown in Fig. 8-Fig.10. For all intensities, it can 
be seen that the shallow footing on linear asymmetric link element (SF4) 
has the maximum lateral displacement, while the fixed base support 
(SF1) has the minimum lateral displacement of all conditions. It should 

be noted that the lateral displacement in Fig. 8-Fig.10. is at the top pier 
and is relative to the base of column. For the high intensity case, the 
displacements of rocking foundations (TF2-TF4) increase. 

Fig. 8. Top pier displacement comparison of SF1-SF4 responses (0.1g). 
 

Fig. 9. Top pier displacement comparison of SF1-SF4 responses (0.3g). 
 

Fig. 10. Top pier displacement comparison of SF1-SF4 responses (0.5g). 

At the end of the analysis state, the structures with uplift allowed 
shallow footing have a residual displacement at top pier. The case of 
linear asymmetric link element (SF3) has the maximum residual 
displacement because the link element properties are asymmetric. As 
shown in Fig. 5., linear asymmetric link elements can only resist the 
compression.  

Corresponding well with the ground motion shown in Fig. 7., the 
displacement responses of Figs. 8-10 all reach their peaks at 14 second.  

For the bending moment responses at the base of column, the 
comparison of three support conditions were shown in Fig. 11.-Fig 13. 
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The bending moment increases with higher intensity. For all intensity, the 
bending moment responses of rocking shallow foundation (SF2-SF4) are 
different from the displacement responses. The SF2-SF4 models have a 
similar amount of bending moment. 

 Around the peak ground motion state, the fixed support condition 
(SF1) has the maximum bending moment at the base of column. It can be 
seen that the uplift of the footing can reduce the bending moment of the 
base of column. On the other hand, the flexibility of structure can reduce 
a large amount of the bending moment under the earthquake excitation.  

Fig. 11. Bending moment comparison of SF1-SF4 responses (0.1g). 
 

Fig. 12. Bending moment comparison of SF1-SF4 responses (0.3g). 
 

Fig. 13. Bending moment comparison of SF1-SF4 responses (0.5g). 

The responses between force and displacement for each type of end 
link element were shown in Fig. 14-Fig. 22. For the linear symmetric link 

element as show in Fig. 14.-Fig 16., the force and displacement also 
increase with higher intensity. 

 
Fig. 14. Relation between force and displacement of linear symmetric link 

element (0.1g). 
 

 
Fig. 15. Relation between force and displacement of linear symmetric link 

element (0.3g). 
 

 
Fig. 16. Relation between force and displacement of linear symmetric link 

element (0.5g). 

The relation between force and displacement of linear asymmetric 
link element were shown in Fig.17.-Fig.19. In the low intensity, 0.1g, the 
effect of tension force from the foundation is not occurred. However, 
with the higher intensity, it came to have an effect of the tension force.  

 
Fig. 17. Relation between force and displacement of linear asymmetric link 

element (0.1g). 
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Fig. 18. Relation between force and displacement of linear asymmetric link 

element (0.3g). 

 

Fig. 19. Relation between force and displacement of linear asymmetric link 
element (0.5g). 

The last case of the link element is bilinear symmetric which show in 
Fig. 20.-Fig. 22. The relations between force and displacement are also 
similar to linear symmetric link element. It is because of the symmetric 
properties of stiffness. 

 

Fig. 20. Relation between force and displacement of bilinear symmetric link 
element (0.1g). 

 

Fig. 21. Relation between force and displacement of bilinear symmetric link 
element (0.3g). 

 

Fig. 22. Relation between force and displacement of bilinear symmetric link 
element (0.5g). 

6. Conclusions 

This paper compares the responses between fixed support and uplift 
allowed shallow footing, to find the effect of soil-shallow foundation 
interaction. The numerical models of bridge pier structure were created 
by the finite element package software, SeismoStruct. The models consist 
of four conditions; fixed base support, shallow footing on linear 
symmetric link elements, shallow footing on linear asymmetric link 
elements and shallow footing on bilinear symmetric link elements. These 
numerical models were considered in two dimensions and intended only 
one direction of the earthquake excitation. 

Under the Taiwan 921 Chi-Chi earthquake with different intensity; 
0.1g, 0.3g and 0.5g of peak ground acceleration, the different responses 
of three conditions were shown in the simulated results. The rocking 
shallow foundation can reduce large amount of the bending moment 
when compared with fixed support. However, the structures with rocking 
shallow foundation also have a permanent lateral displacement at the end 
of earthquake excitation. The relations between force and displacement 
of end link element were shown in the study. In the high intensity, the 
effect of tension force of linear asymmetric can be seen. However, the 
force-displacement relations of linear symmetric and bilinear symmetric 
link elements are also similar. 
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Abstract 

Shallow foundations with non-linear soil-structure 
interaction can dissipate the energy of structures under the 
earthquake excitation. This is an advantage of rocking designed 
shallow foundations over normal foundations, or fixed supports. 
However, the rocking foundation may cause the permanent 
system deformation. When the seismic analysis of structure is 
carried out, the fixed support is yielded first. For the rocking 
foundation, the yielding response depends on properties of the 
system. This paper studies the responses of the structures on 
rocking shallow foundations using the Winkler foundation 
model. The purpose of this work is to find the yielding 
responses of column and shallow foundation and their variation 
with factor of safety. Two dimensional numerical models of 
reinforced concrete bridge piers are used in conjunction with 
the static push-over analysis. The behaviors of column and 
foundation are non-linear and elastic, respectively. The analysis 
results show that the first yielded element is the footing for a 
lower value of factor of safety. However, the footing remains 
elastic for a higher value of factor of safety in which the yielding 
occurs in the column instead.  

Keywords: shallow foundation, earthquake, soil-structure 
interaction, numerical model 

1. Introduction

For the structure with shallow foundation under the 
earthquake excitation, its foundation is commonly considered 
to be fixed. Therefore, the lifting of foundation is not accounted 

for in the structural model. However, when the structure is 
subjected to sufficiently large seismic action, the shallow 
foundation will be inevitably uplifted. Therefore, the soil-
structure interaction should be considered in the analysis. 

Experimental Investigations on rocking responses of 
structures have been performed by several researchers. The 
bridge piers with spread footings were used in the study of 
Hung et.al [1]. The tests used several columns resting on spread 
foundation with different amounts of steel reinforcement and 
compared the experiment results. The study of rocking shallow 
foundation by Deng and Kutter [2], is to compare the 
settlements of foundation in different sand conditions. The 
concrete pad was used to decrease a settlement. 
Subsequently, the centrifuge model was used by Deng et.al [3], 
to investigate the bridge system designed for rocking 
foundation. Liu et.al [4] used centrifuge models to find 
responses, with different combinations of foundation and 
structural component yield strengths. 

Several researchers employed mathematical models to 
study the soil-shallow foundation interaction problem. Chen 
and Lai [5] conducted seismic response analyses of bridge piers 
on tensionless elasto-plastic Winkler foundation. This study 
compared responses obtained with fixed and uplifting 
foundation. Mergos and Kawashima [6] used mathematical 
model of a typical bridge pier resting on spread foundation, to 
study rocking isolation and compare responses of each 
excitation direction. Raychowdhury and Hutchinson [7][8] 
compared the results between numerical and experiment 
models. The models consist of shearwall-footing and bridge-
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footing. The numerical models of steel frame buildings were 
studied by Raychowdhury [9], to compare responses between 
fixed, elastic and non-linear shallow foundation.   

2. Elasto-plastic Winkler foundation model-
allowed uplifting

This study used the elasto-plastic Winkler foundation model
for numerical modeling of a shallow footing [4]. This is not a 
traditional foundation model. It can uplift when the intensity of 
earthquake is sufficiently large. The resisting moment will be 
less than overturning moment. The relation of bending moment 
and rotation of foundation will change from linear to nonlinear. 
Fig.1 shows the elasto-plastic Winkler foundation model 
allowed uplifting. The soil was considered as a series of discrete 
springs.  

Fig.1. Elasto-plastic Winkler model. 

3. Numerical modeling

Fig.2. Rocking shallow footing idealized model. 

Fig.2 shows a schematic diagram of numerical modeling for 
the structure with shallow foundation. The discrete vertical 
springs are placed along the length of footing. The space 

interval of all vertical springs is 2% of the total length of the 
footing. One lateral spring is used to provide passive resistance 
and capture lateral displacement. The stiffness of vertical 
springs is depending on the region of the footing, because of 
soil compact effect from rocking of the footing. For the end 
region, the stiffness intensity is increased by 5 times of the 
middle region. The length of the end region is assumed to be 
16% of the length of the footing. 

In this study, the numerical model was carried out using the 
finite element package software, SeismoStruct. Fig.2 shows the 
idealized model modified from Opensees [10]. However, the 
model in this study cannot use Opensees’s entire idealized 
model, because of difference in setting, particularly the 
mechanistic springs. 

4. Numerical model example

4.1 Bridge pier model 

In this example, the height of bridge column is 10.75 m. It 
has a lump mass on top pier with 300 tons. The column cross-
section is rectangular with 1.5 m x 1.5 m [11]. The support is the 
shallow foundations with different sizes, depending on the 
factor of safety of the shallow foundation, as given in Table 1. 
The compressive strength of concrete is 17.4 MPa (cylinder 
strength). The supporting soil is dense HST95 sand [12]. The 
specific gravity is 2.63. The maximum dry density is 17.58 kN/m3. 
Its critical angle is 32 degree. The modulus of elasticity is 8000 
kPa and can be calculated to shallow foundation stiffness [13]. 
The appearance and details of the numerical model are given 
in Fig. 3. 

Fig.3. The appearance and details of the model. 
* Corresponding author
E-mail address: boom_longtooth@hotmail.com  

- 342 -



Models are created with two different conditions of vertical 
link elements as shown in Table 2. The first one is bilinear 
kinematic hardening curve while the other one is linear 
asymmetric curve. Fig. 4-Fig. 5 show the relation between force 
and displacement for each type of link elements. The shallow 
foundation stiffness and yield strength are represented by K0 
and Fy respectively. Bilinear kinematic hardening curve is used 
for non-linear relation analysis. Linear asymmetric curve used 
for behavior of soil underneath the shallow foundation cannot 
resist tension force. Also, the tensile stiffness of linear 
asymmetric link element is assumed to be zero. 

Table 1  Footing sizes. 

Model Factor of safety Footing sizes 

name (FS) Width (m) Height (m) 
FS2 2 2.8 0.50 

FS4 4 3.6 0.60 

FS6 6 4.4 0.65 

FS8 8 4.8 0.70 

FS10 10 5.4 0.75 

Table 2  Footing conditions. 

Condition 
Link element 

Vertical Horizontal 

1 Bilinear kinematic Bilinear kinematic 

2 Linear asymmetric Bilinear kinematic 

Fig.4. The relation between force and displacement 
for bilinear kinematic link elements. 

Fig.5. The relation between force and displacement 
for linear asymmetric link elements. 

4.2 Static push-over analysis 

This study employs static push-over analysis to simulate the 
system response of structure. For all models, the applied load 
is exerted at the pier top. The target displacement is 3% drift 
ratio in horizontal direction. The purpose is to find the yielding 
response of the structure-foundation system. The schematic 
representation of the structure-foundation system is shown in 
Fig.6. 

Fig.6. The schematic representation of the structure-foundation 
system. 

5. Simulation results

5.1 Moment vs rotation 

Fig. 7 – Fig. 11 show static push-over responses of the 
footing element of all models, comparing with two conditions 
of vertical springs. For the condition I (bilinear kinematic spring), 
the footings experience yielding in model FS2 and model FS4. 
However, the footing remains elastic in all models with 
condition II (linear asymmetric spring) because of the difference 
in vertical spring response. The bilinear kinematic spring results 
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in a stiffer footing. The linear asymmetric causes the footing 
more flexible with the rocking advantage, but also causes more 
rotation. 

Fig.7. Moment vs rotation of shallow foundations (Model FS2). 

Fig.8. Moment vs rotation of shallow foundations (Model FS4). 

Fig.9. Moment vs rotation of shallow foundations (Model FS6). 

Fig.10. Moment vs rotation of shallow foundations (Model FS8). 

Fig.11. Moment vs rotation of shallow foundations (Model FS10). 

The comparing responses of column elements are shown in 
Fig. 12 – Fig.16. For both conditions, the column does not 
experience yielding with the lowest factor of safety. However, 
the yielding occurs for all higher factor of safety, model FS4 - 
model FS10. For all of models, the condition I has larger 
maximum rotation than the condition II. The maximum rotation 
of column in model FS2 is similar for both conditions. For 
yielded column (model FS4 – model FS10), the model FS4 is 
very different between the maximum rotation of two conditions 
and the difference decreases when the factor of safety 
increases. It is because of the rocking advantage of linear 
asymmetric spring decrease in the higher factor of safety. 

Fig.12. Moment vs rotation of columns (Model FS2). 
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Fig.13. Moment vs rotation of columns (Model FS4). 

Fig.14. Moment vs rotation of columns (Model FS6). 

Fig.15. Moment vs rotation of columns (Model FS8). 

Fig.16. Moment vs rotation of columns (Model FS10). 

For the lowest factor of safety, the first yielded element is 
the footing on bilinear kinematic springs as shown in Fig.7. The 
column does not yield in the lowest factor of safety. For the 
higher factor of safety (model FS4 – model FS10), the first 
yielded element is the column. 

5.2 Plastic hinges 

Table 3  Plastic rotation comparisons for all models. 

FS 

Plastic rotation (Rad) 

Condition 1 (bl_sym) Condition 2 (lin_asm) 

Footing Column Footing Column 
2 0.013 - - - 

4 - 0.007 - 0.001 

6 - 0.012 - 0.007 

8 - 0.013 - 0.010 

10 - 0.014 - 0.012 

The plastic rotation of columns and footings of all models 
are shown in Table 3. The footing element has the plastic hinge 
in only the model FS2 with condition I. The plastic hinge of 
column element occurs in model FS4 – model FS10. The 
condition II has lesser plastic hinge rotation than the condition I. 

6. Conclusions

The purpose of this paper is to find the yielding responses
of the bridge piers on shallow foundation, with effect of soil- 
foundation interaction. This study employs the finite element 
package software, SeismoStruct. The numerical models of 
bridge pier structure on shallow foundation are created. The 
models consist of two conditions of vertical springs; bilinear 
kinematic hardening and linear asymmetric.  

The static push-over analysis is used to simulate the 
yielding responses of systems, with the target displacement of 
3% drift ratio at top pier. The moment-rotation responses are 
shown in the simulated results. For the lowest factor of safety, 
the only yielded element is the footing. The footing dose not 
experience yielding for a higher value of factor of safety, while 
the yielding does occur in the column. The two types of 
vertical springs show the different results. The linear asymmetric 
springs result in larger footing rotation due to rocking, and it can 
reduce the maximum rotation and plastic hinge of the column. 
However, the advantage of linear asymmetric springs decreases 
when the factor of safety increases. 
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