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            งานวิจัยนี้แบบจำลองยอสวนขนาด 3/5 เทาของโครงสรางจริงของบริเวณจุดเชื่อมตอภายในอาคารที่มี

การเสริมเหล็กรับแรงเฉือนในรูปแบบของหมดุกระดุมสองหัว (Double Head Stud) ถูกออกแบบ กอสราง และทำ

การทดลองใหการเคลื่อนตัวทางดานขางสลับทิศแบบวัฏจักรเพื่อจำลองผลจากแผนดินไหวภายใตแรงโนมถวงคงที่ 

โดยระหวางการทดลองมีการเพิ่มระดับความรุนแรงของการเคลื่อนตัวทางดานขางสลับทิศเพื่อสำรวจพฤติกรรมที่

เกิดขึ้นบริเวณวิกฤติที่แตละจังหวะการเคลื่อนตัวโดยละเอียดจนถึงภาวะขีดสุด โดยวัตถุประสงคหลักของการวิจัย 

คือ สำรวจพฤติกรรมตอบสนองที่บริเวณจุดเชื่อมตอระหวางเสาและพื้นคอนกรีตอัดแรงชนิดลวดอัดแรงมีการยึด

เหนี ่ยว ที ่มีการเสริมหมุดเหล็กรับแรงเฉือนในแผนพื้น กอนการทดสอบเครื่องมือวัดหลายชนิดถูกติดตั ้งอยาง

ระมัดระวังเพ่ือใชตรวจวัดใหไดขอมูลโดยละเอียดเก่ียวกับพฤติกรรมที่เกิดขึ้นตลอดการทดลอง 

            ขอมูลการตรวจวัดการตอบสนองจากชองรับสัญญานทั้งหมด 127 ชองสัญญาน ถูกตรวจวัดในระหวางการ

ทดสอบ ประสิทธิภาพในการตานทานการเคลื่อนตัวสลับทิศโดยรวมของการใสหมุดรับแรงเฉือนในแผนพื้นถูก

ประเมินในรูปแบบของความสามารถรับแรงทางดานขางส ูงส ุด การเส ื ่อมลดสภาพความแกรง (Stiffness 

Degradation) ความสามารถในการกระจายพลังงาน (Energy Dissipation Capacity) ความสามารถทนรับการ

เอียงตัววิกฤติของเสา (Lateral Drift Capacity) กอนการวิบัติแบบเจาะทะลุ และนำผลตางๆ ไปเปรียบเทียบกับผล

จากงานวิจัยในอดีต นอกจากนั้นสมการการออกแบบที่เกี่ยวของซึ่งแนะนำโดยมาตรฐาน ACI 318 Building Code 

และการทดสอบที่คลายคลึงกันกอนหนานี้โดยผูวิจัยอื่นถูกนำมาเปรียบเทียบกับผลการทดสอบจากการศึกษานี้  

           ผลการทดลองพบวาแบบจำลองบริเวณจุดเชื่อมตอที่มีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนในรูปแบบของหมุด

กระดุมสองหัว (Double Head Stud) สามารถทนรับการเอียงตัววิกฤติของเสาไดถึง 4.51% กอนเกิดการวิบัติแบบ

เจาะทะลุ โดยกอนการวิบัติโครงสรางมีการประพฤติตัวแบบเหนียวในชวงเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสาอยูระหวาง 

2.0% - 4.5% และเมื่อเปรียบเทียบผลกับการทดลองที่ไมมีการเสริมแรงเฉือนและที่มีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนใน

รูปแบบของเหล็กปลอกหวงปดจากงานวิจัยในอดีต ผลลัพธที่ไดชี้ใหเห็นวาการเสริมแรงเฉือนในรูปแบบของหมุด

กระดุมสองหัวในแผนพื ้นบริเวณวิกฤติ เปนวิธีหนึ่งที่มีประสิทธิภาพและชวยเพิ่มความสามารถในการตานทาน

แผนดินไหวของบริเวณจุดเชื่อมตอไดอยางมีนัยสำคัญ โดยกอนเกิดการวิบัติแบบจำลองสามารถทนตอการเอียงตัว

สูงสุดของเสาเพ่ิมข้ึน 2.0 เทาและ 1.33 เทาเมื่อเทียบกับผลการทดสอบบนแบบจำลองที่ไมมีการเสริมแรงเฉือนและ

ที่มกีารเสริมเหล็กรับแรงเฉือนในรูปแบบของเหล็กปลอกหวงปดตามลำดับ 

คำสำคัญ: การเพ่ิมความสามารถตานทานแผนดินไหว, พื้นคอนกรีตอัดแรง, จุดเชื่อมตอระหวางพ้ืนกับเสา, การ

เฉือนทะลุ, เหล็กรับแรงเฉือนในแผนพื้น, หมุดเหล็กรับแรงเฉือน 
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Abstract 

 
           Results of tests to failure on 3/5-scale model of bonded post-tensioned interior slab-

column connection with shear reinforcements are presented. The main objective of this research 

is to investigate the seismic performance of bonded post-tensioned interior slab-column 

connections containing shear reinforcements in the form of double head studs. The model was 

tested under a constant gravity load level combined with incrementally increasing lateral 

displacement reversals up to failure. During the tests, the models were carefully instrumented to 

provide detailed data on its behavior throughout its entire loading history. Overall performance 

was examined and compared in terms of lateral load-carrying capacity, lateral drift capacity, 

stiffness, and energy dissipation capacity. Relevant design equations suggested by ACI 318 Building 

Code provisions as well as previous similar tests by others were compared with the test results 

from this study. 

 

           The results show that the model with double head studs is able to undergo up to 4.51 % 

drift prior to failure and the mode of failure is ductile mode. Compared to the connections without 

shear reinforcement and with shear reinforcement in the form of closed-hoop stirrups, the results 

suggested that the presence of shear reinforcements in the form of double head studs effectively 

and significantly enhances the lateral drift capacity and energy dissipation capacity of the 

connections. 

 

 

Keywords: Seismic performance enhancement, Post-tensioned slab, Slab-column connections, 

Punching shear, Shear reinforcement, Double head stud.  
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บทที่ 1 

บทนำ 
 

1.1  ความสำคัญและที่มาของปญหาการวิจัย 

            ระบบโครงสรางอาคารซึ่งในแตละชั้นประกอบดวยแผนพ้ืนไรคานรองรับ โดยแผนพื้นเปนคอนกรีตอัด

แรง (Post-tensioned Concrete Slab) หลอในที่วางอยูโดยตรงบนเสาซึ่งมีการหลอเปนเนื้อเดียวกันประกอบ

กันเปนโครงสรางอาคาร เปนระบบโครงสรางชนิดหนึ่งที่นิยมนำมาใชอยางแพรหลายสำหรับการกอสรางอาคาร

ในหลายประเทศรวมทั้งประเทศไทย  

            ในประเทศไทยมีการใชระบบโครงสรางชนิดนี้ ในงานอาคารสูงและอาคารขนาดกลางที่มีความสูงอยู

ระหวาง 5-30 ชั้นเปนจำนวนมาก ทั้งในเขตกรุงเทพมหานคร ปริมณฑล และตามเมืองใหญในจังหวัดอื่น ๆ 

รวมถึงเขตที่มีผลกระทบจากแผนดินไหว อาคารเหลานี้รวมถึง อาคารที่พักอาศัยประเภทคอนโดมิเนียม อาคาร

สำนักงาน โรงพยาบาล และอาคารเพื ่อการดำเนินกิจกรรมอื่น ๆ โดยแผนพื ้นที่นิยมใชในระบบโครงสราง

ดังกลาวสวนใหญเปนแผนพื้นคอนกรีตอัดแรง (Prestressed Concrete Slab) หลอในที่ ซึ่งหลังจากมีการเท

และบมพื้นคอนกรีตจนกระทั่งแข็งตัวแลว มีการอัดแรงในแผนพื้นทั้ง 2 ทิศทางโดยใชลวดรับแรงดึงกำลังสูง 

แมวาแผนพื้นคอนกรีตอัดแรงหลอในที่ที่นิยมใชกันในหลายประเทศ จะสามารถแบงออกไดเปน 2  ระบบ ตาม

ลักษณะการยึดเหนี่ยวระหวางเนื้อคอนกรีตกับลวดอัดแรงไดแก ระบบมีแรงยึดเหนี่ยว (Bonded System) กับ

ระบบไรแรงยึดเหนี่ยว (Unbonded System) แตสำหรับอาคารในประเทศไทยแผนพ้ืนคอนกรีตอัดแรงหลอใน

ที่ระบบมีแรงยึดเหนี่ยว (Bonded System) เปนที่นิยมใชแพรหลายกวา เนื่องจากขอไดเปรียบของระบบที่มี

แรงยึดเหนี่ยว คือ สามารถเจาะชองเปดเพิ่มในแผนพื้นไดในภายหลัง ในกรณีที่เผื่อปรับปรุงอาคารหลังจากที่

กอสรางเสร็จโดยไมทำใหโครงสรางแผนพ้ืนอาคารที่มกีารอัดแรงบริเวณอ่ืนเกิดความเสียหาย 

            ตั้งแต ค.ศ. 1994 ระบบพื้นคอนกรีตอัดแรง ชนิดมีแรงยึดเหนี่ยว (Bonded Post-tensioned Slab) 

ถูกใชอยางแพรหลายในประเทศไทย ซึ่งสวนใหญจะออกแบบใหรับน้ำหนักบรรทุกในแนวดิ่งเปนหลัก โดยสวน

ใหญไมไดออกแบบเพื่อตานทานแผนดินไหว แตเปนที่ทราบกันโดยทั่วไปวา ภายใตการโยกตัวของอาคารอยาง

รุนแรงจากเหตุการณแผนดินไหว จุดวิกฤติที่สุดของพ้ืนชนิดนี้อยูที่บริเวณใกลตำแหนงจุดเชื่อมตอของพ้ืนซึ่งวาง

โดยตรงอยูบนหัวเสาภายในอาคาร (รูปที่ 1.1 และ 1.2)  ซึ่งบริเวณดังกลาวเปนบริเวณถายน้ำหนักจากพื้นลงสู

เสาจึงเกิดหนวยแรงเฉือนสูง  เมื่ออาคารจำเปนตองอยูภายใตการโยกตัวอยางรุนแรงบริเวณดังกลาวมีโอกาส

เกิดการวิบัติแบบการเฉือนทะลุ (Punching Shear Failure) จากการรวมกันของหนวยแรงเฉือนจากน้ำหนัก
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บรรทกุใชงานในแนวดิ่งและหนวยแรงเฉือนที่เพ่ิมขึ้นจากการโยกเอียงของเสาและการยึดรั้งของแผนพื้นที่ติดอยู

กับเสา นอกจากนั้นการโยกตัวไปมาแบบวัฏจักรระหวางเหตุการณแผนดินไหวรุนแรง อาจทำใหพื้นคอนกรีต

บริเวณรอยตอเกิดการแตกราวสงผลใหกำลังตานทานแรงเฉือนของคอนกรีตบริเวณใกลเสาลดลงและมีโอกาส

เกิดการวิบัติแบบการเฉือนทะลุไดงาย  ซึ่งหากออกแบบไมเหมาะสมการวิบัติแบบการเฉือนทะลุอาจทำใหพ้ืน

คอนกรีตเกิดการหลุดหลนตกลงมากระทบกับพื ้นชั ้นที ่อยู ดานลางและทำใหเกิดการวิบัติแบบกาวหนา 

(Progressive Collapse) ทำใหอาคารเกิดการพลังทลายลงได 

  

   รูปที่ 1.1  พื้นคอนกรีตอัดแรง ชนิดมีแรงยึดเหนี่ยว (Bonded Post-tensioned Slab) ไรคานรองรับ 

ที่นิยมแพรหลายในประเทศไทย 

 
(แหลงที่มา: www. Studrail.com) 

 

 

 
        (แหลงท่ีมา: http://newcitizenship.net) 

      รูปที่ 1.2 แสดงจุดออนที่งายตอการเฉือนทะลุ และน้ำหนักตกกระทบจากการหลุดหลนของพื้น 

ทำใหเกิดกลไกการวิบัติแบบกาวหนาของอาคารทั้งหลัง 
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บทเรียนจากเหตุการณแผนดินไหวในตางประเทศ เชน the 1964 Alaska, 1967 Venezuela, 1971 

San Fernando, and 1994 Northridge earthquakes แสดงใหเห็นถึงความออนแอของบริเวณจุดเชื่อมตอ

ระหวางเสากับพื้น  (Slab-column connections) เมื่อจำเปนตองเผชิญกับเหตุการณสั่นสะเทือนของพื ้นดิน

อยางรุนแรง ผลการศึกษาโดย Hawkins and Mitchell (1979) มีการแสดงใหเห็นวา การวิบัติแบบการเฉือน

ทะลุ (Punching shear failure) ที ่บริเวณรอบเสาภายในอาคารสามารถทำใหเกิดการวิบัติแบบกาวหนา 

(Progressive Collapse) สงผลใหอาคารทั้งหลังพังทลายลงมาได (รูปที่ 1.2) นอกจากนั้นขอมูลการสำรวจหลัง

เหตุการณแผนดินไหวของ Mitchell et al. (1986) ระบุวาการวิบัติดังกลาวเปนรูปแบบหลักของการพังทลาย

ของอาคารเปนจำนวนหนึ่งระหวางเหตุการณแผนดินไหวในประเทศ Mexico ในป ค.ศ. 1985 (the 1985 

Mexico earthquake). จากบทเรียนในอดีตที่พบวาการวิบัติที ่จุดเชื่อมตอทำใหอาคารหลายหลังเกิดการ

พังทลายลงทำใหเกิดการตระหนักอยางจริงจังเกี่ยวกับปญหาในลักษณะเดียวกัน ที่อาจเกิดขึ้นไดกับอาคารที่

กอสรางในประเทศไทย 

 
 

รูปที่ 1.3 ตัวอยางการวิบัติแบบเฉือนทะลุ และทำใหเกิดการวิบัติแบบกาวหนาของอาคารทั้งหลัง 

ในระหวางเหตุการณแผนดินไหว the September 1985 Mexico City earthquake 

(After Mitchell et al. 1986) 
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 ทางหนึ่งที่จะบรรเทาความสูญเสียที่อาจเกิดขึ้นโดยไมคาดฝนจากเหตุการณแผนดินไหว คือ การศึกษา

พฤติกรรมการตอบสนองตอแผนดินไหวและการประเมินความสามารถในการตานทานแผนดินไหวที่มีอยู เดิม

ของอาคารเหลานั้น โดยเฉพาะบริเวณจุดเชื่อมตอระหวางแผนพื้นคอนกรีตอัดแรงและเสาที่เปนบริเวณวิกฤติ 

ซึ ่งผลการศึกษาจะนำไปสู การคนหาวิธีการปรับปรุงอาคารที่มีอยู เดิมใหมีความสามารถในการตานทาน

แผนดินไหวไดดีย่ิงข้ึนกอนที่จะเกิดความเสียหายที่ไมอาจประเมินคาได หรือนำไปสูการคนหาวิธีการท่ีเหมาะสม

ในการออกแบบอาคารที่จะสรางข้ึนมาใหมใหมีความสามารถตานทานแผนดินไหว 

 วิธีการออกแบบในทางปฏิบัติมีหลายวิธีที่ผูออกแบบนิยมใชแกปญหาเกี่ยวกับการเฉือนทะลุของแผน

พื้นที่อยูรอบ ๆ เสา วิธีหนึ่งที่นิยมกันทั่วไป คือ การเพิ่มความหนาของพื้นคอนกรีตโดยรอบหัวเสาทำเปนแปน

หัวเสา (Drop Panel) ใตแผนพื้น แมวาผลการศึกษาในอดีต โดย Prawatwong et al. (2012) บงชี้วาการเพ่ิม

แปนหัวเสา (Drop Panel) ที่ออกแบบอยางเหมาะสมเขาไปในบริเวณใตแผนพื้นใกลหัวเสาของพ้ืนคอนกรีตอัด

แรงเปนวิธีหนึ่งที่มีประสิทธิผลในการปองกันการเฉือนทะลุและเพิ่มความสามารถตานทานแผนดินไหวของ

บริเวณจุดเชื่อมตออยางมีนัยสำคัญ แตวิธีดังกลาวตองมีการเพ่ิมความหนาคอนกรีตใตหัวเสาซึ่งจำเปนตองมีการ

ตั้งแบบหลอคอนกรีตเปนพิเศษบริเวณใตหัวเสาในขณะทำการกอสราง ทำใหในการกอสรางตองใชทักษะฝมือ

แรงงานและใชระยะเวลาในการกอสรางมากขึ้น  

 การออกแบบโดยใสเหล็กเสริมกำลังรับแรงเฉือน ในรูปแบบของเหล็กปลอกปด (Stirrups) หรือแทง

เหล็กรับแรงเฉือนหรือหมุดเฉือน (Shear Studs)  ฝงในแผนพ้ืนบริเวณวิกฤติใกลหัวเสาของพ้ืนคอนกรีตอัดแรง 

เปนอีกวิธีหนึ่งที่ผูออกแบบนิยมใชกันทั่วไปในทางปฏิบัติในหลายประเทศ เพื่อปองกันการวิบัติแบบเฉือนทะลุ

และหลีกเลี่ยงปญหาเกี่ยวกับการตั้งแบบหลอคอนกรีตเปนพิเศษบริเวณใตหัวเสา  อยางไรก็ตามการใชหมุดรับ

แรงเฉือนยังเปนเรื่องใหมสำหรับการกอสรางในประเทศไทย ในปจจุบันยังขาดขอมูลการทดลองที่เชื่อถือไดวา

หมุดเฉือนที่ฝงในแผนพื้นบริเวณจุดเชื่อมตอมีประสิทธิผลในการปองกันการวิบัติแบบเฉือนทะลุภายใตการโยก

ตัวสลับทิศแบบวัฏจักรของอาคารจากแรงแผนดินไหวและเพิ่มความสามารถตานทานแผนดินไหวของอาคารที่

ใชพื้นคอนกรีตอัดแรงชนิดที่นิยมกอสรางในประเทศไทยไดมากนอยเพียงใด เนื่องจากในอดีตขาดแคลนขอมูลที่

ตรวจวัดไดจากการทดลอง ดังนั้นปจจุบันจึงมีความขาดแคลนองคความรูที่วิศวกรผูออกแบบจะสามารถนำมาใช

ในการออกแบบเพ่ือปองกันการวิบัติแบบเฉือนทะลุจากการโยกตัวของอาคารจากเหตุการณแผนดินไหว  

 การศึกษาดวยวิธีการทดสอบแบบจำลองโครงสรางของบริเวณจุดเชื่อมตอ ภายใตการโยกตัวสลับทิศ

แบบวัฏจักรจากแผนดินไหวจำลองที่คอยๆเพิ่มระดับตวามรุนแรงขึ้นและตรวจวัดเก็บขอมูลในหองปฏิบัติการ 

เพื่อประเมินพฤติกรรมตอบสนองที่เกิดขึ้นโดยละเอียด จนถึงภาวะขีดสุดที่เกิดการวิบัติ เปนวิธีหนึ่งที่จะทำให
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ไดมาซึ่งขอมูลที่จะนำมาประเมิน วิเคราะหและสรุปผล ที่สามารถใชเปนแนวทางในการหาทางปองกันการวิบัติ

แบบเฉือนทะลุ (Punching Shear Failure) และนำไปสูการคนหาวิธีการที่เหมาะสมในการออกแบบอาคารที่

จะสรางขึ้นมาใหมใหมีความสามารถตานทานแผนดินไหวโดยเฉพาะบริเวณวิกฤติที่ตำแหนงใกลจุดเชื่อมตอ 

ใหกับอาคารที่มีพื้นเปนคอนกรัตอัดแรง ชนิดระบบมีการยึดเหนี่ยว (Bonded System) ซึ่งกำลังเปนที่นิยม

แพรหลายเปนจำนวนมากในประเทศไทยได 

1.2 วัตถุประสงคของโครงการวิจัย 

1. สำรวจพฤติกรรมตอบสนองภายใตการโยกตัวสลับทิศแบบวัฏจักรและกลไกการวิบัติ ทีบ่ริเวณจุดเชื่อม

ตอระหวางเสาและพื้นคอนกรีตอัดแรงที่มีการฝงหมุดเฉือน (Shear Studs) เขาไปในแผนพ้ืน 

2. คนหาวิธีการที่มีประสิทธิภาพในการเพิ่มขีดความสามารถตานทานแผนดินไหวของพ้ืนคอนกรีตอัดแรง 

ชนิดระบบมีแรงยึดเหนี่ยว 

3. ศึกษาผลของการใสหมุดเฉือนฝงในแผนพื้นบริเวณใกลเสาในการปองกันการวิบัติแบบเฉือนทะลุและ

การเพิ่มขีดความสามารถตานทานแผนดินไหว สำหรับพื้นคอนกรีตอัดแรงชนิดระบบมีแรงยึดเหนี่ยวที่

นิยมใชแพรหลายในประเทศไทย 

4. ประเมินความเหมาะสมของมาตรฐานการออกแบบอาคาร ตามบทบัญญัติใน ACI Building Code ใน

สวนที่เกี่ยวของกับกำลังตานทานการเฉือนทะลุ (Punching Shear Strength) และขีดจำกัดการเอียง

ตัวของจุดเชื่อมตอ (Design Drift Limit) ที่ยอมใหในการออกแบบพื้นคอนกรีตอัดแรงภายใตการโยก

ตัวจากแรงแผนดินไหว 

 

 

 

 

รูปที่ 1.4 ตัวอยาง Shear stud reinforcement เพ่ือเพ่ิมกำลังรับแรงเฉือน  

(ACI 318-14 Section 8.7.7) 
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1.3 ขอบเขตของการวิจัย 

            เพื่อใหบรรลุวัตถุประสงคของโครงการวิจัย ขอบเขตของโครงการวิจัยจะรวมถึงการศึกษาพฤติกรรม

ของแผนพื้นบริเวณจุดเชื่อมตอระหวางเสาและพื้นคอนกรีตอัดแรงชนิดมีแรงยึดเหนี่ยว ที่มีการเสริมแทงเหล็ก

รับแรงเฉือนในรูปแบบของหมุดเฉือน (Shear Studs)  เขาไปในแผนพื้นบริเวณจุดเชื่อมตอภายในอาคาร และ

กลไกการวิบัติ ภายใตการโยกตัวสลับทิศจากการเคลื่อนตัวภายใตแผนดินไหวจำลอง  

           ในโครงการวิจัยนี้ แบบจำลองยอสวนขนาด 3/5 เทาของโครงสรางตนแบบของบริเวณจุดเชื่อมตอ

ภายในอาคาร ที่มีการเสริมหมุดเหล็กรับแรงเฉือน (Shear Studs) ถูกออกแบบ กอสราง และนำมาทดลองให

แรงทางดานขางในหองปฏิบัติการ เพื ่อทำใหเกิดการโยกตัวสลับทิศกึ ่งหยุดนิ่งภายใตการเคลื ่อนตัวจาก

แผนดินไหวจำลอง โดยมีการเพิ่มระดับความรุนแรงขึ้นเพื่อสำรวจพฤติกรรมที่เกิดขึ้นบริเวณวิกฤติที่แตละ

จังหวะการเคลื่อนตัวโดยละเอียด ตั้งแตพฤติกรรมชวง Linear Elastic จนกระทั่งถึงภาวะขีดสุด  

            ความสามารถตานทานแผนดินไหวของแบบจำลอง จะถูกวิเคราะหจากขอมูลที ่ตรวจวัดไดจาก

เครื ่องมือวัดตางๆ จำนวนมากที่ติดตั ้งทั ้งภายในและภายนอก ขอมูลเหลานั ้นจะถูกนำมาวิเคราะหและ

เปรียบเทียบในรูปแบบของความสัมพันธของแรงที่กระทำทางดานขางและเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสา 

(Hysteretic Response), ความสามารถในการร ับแรงทางดานขาง (Lateral Load-carrying Capacity), 

ความสามารถในการทนรับการเอียงตัวของเสา (Drift Capacity), การเสื่อมลดความแข็งแกรงของจุดเชื่อมตอ 

(Stiffness Degradation), การดูดซับพลังงาน (Energy Absorption), และกำลังการรับแรงเฉือน (Punching 

Shear Strength) ขอมูลผลการทดลองที่ทำการทดลองมาแลวกอนหนานี้จาก Prawatwong et al. (2012) บน

แบบจำลองที ่ไมไดมีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนและจาก Prawatwong et al. (2020) ที่มีการทดสอบบน

แบบจำลองที่มีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนในรูปแบบของเหล็กปลอกปด และขอมูลจากผลการทดลองที่ทำโดย

นักวิจัยอื่นๆ ที่พบในเอกสารและงานวิจัยในตางประเทศในอดีตจะถูกนำมาใชเพ่ือการเปรียบเทียบ  

ขอบเขตการวิจัยนี้ยังรวมถึงการประเมินความเหมาะสมของมาตรฐานการออกแบบ ตามบทบัญญัตใิน 

ACI Building code ในสวนที่เกี ่ยวของกับกำลังตานทานการเฉือนทะลุ (Punching Shear Strength) และ

ขีดจำกัดการเอียงตัวของจุดเชื่อมตอ (Design Drift Limit) ที่ยอมให สำหรับการออกแบบบริเวณจุดเชื่อมตอ

ของพ้ืนคอนกรีตอัดแรง เพ่ือตานทานแผนดินไหว 
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1.4 สมมุติฐานของโครงการวิจัย 

           สมมุติฐาน การใสแทงเหล็กรับแรงเฉือนในรูปแบบของหมุดเฉือน  (Shear Studs) และการออกแบบ

ใหเกิดกลไกการวิบัติอยางเหมาะสม ในบริเวณแผนพื้นใกลหัวเสาของพื้นคอนกรีตอัดแรง เปนวิธีการหนึ่งที่ 

สามารถปองกันการวิบัติแบบเฉือนทะลุ และเพิ่มความสามารถตานทานแผนดินไหวของโครงสรางอาคาร

คอนกรีตอัดแรง 

1.5 กรอบแนวคิดการวิจัย 

 

 
 

รูปที่ 1.5 กรอบแนวคิดการวิจัย 
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1.6 ประโยชนที่ไดรับจากการวิจัย 

ประโยชนที่ไดรับจากโครงการวิจัย มีหลายดาน 

 ดานวิชาการ: ขอมูลที่ไดจากการตรวจวัดระหวางการทดลอง จะเปนขอมูลพื้นฐานที่ทำใหวิศวกร

เขาใจพฤติกรรมการประพฤติตัวของโครงสรางจุดเชื่อมตอและกลไกการวิบัติที่ภาวะขีดสุด ของพื้นคอนกรีตอัด

แรง ที่มีการเสริมหมุดรับแรงเฉือน ภายใตการโยกตัวสลับทิศอยางรุนแรงจากแรงแผนดินไหว และขอมูลที่ได

สามารถนำไปใชประเมินความเหมาะสมของวิธีการออกแบบตานทานแผนดินไหวตามที่มาตรฐาน ACI 318 วามี

ความเหมาะสมและสามารถใชกับออกแบบอาคารคอนกรีตอัดแรง ชนิดระบบมีการยึดเหนี่ยว ที่นิยมใชงานใน

ประเทศไทย ไดอยางเหมาะสมหรือไมเพียงใด 

ดานการศึกษา: กระบวนการศึกษาทดลองในโครงการวิจัยนี้ แตละขั้นตอนสามารถใชฝกฝนและผลิต

มหาบัณฑิตในระดับปริญญาโท ที่มีทักษะการวิจัยขั้นสูง ใหกับมหาวิทยาลัยเทคโนโลยีสุรนารี 

 ดานนโยบาย:  ขอมูลที ่ไดจากโครงการวิจัยนี ้ สามารถนำไปพัฒนาตอยอดเพื่อคนหานวัตกรรม

ตานทานแผนดินไหวอื่นๆ ตอไป 

 ดานเศรษฐกิจ/พาณิชย: ขอมูลที่ไดจากการทดลองและขอสรุปจากการวิจัย จะสามารถเผยแพรให

สมาคมวิชาชีพ และผูประกอบการที่เก่ียวของกับอุตสาหกรรมกอสรางในประเทศไทย นำไปใชประโยชน ในการ

ประยุกตใชออกแบบโครงสรางอาคารคอนกรีตอัดแรง ตานทานแผนดินไหว ในเชิงพาณิชยได 

 อุตสาหกรรม:  ขอมูลที่ไดจากการทดลองและขอสรุปจากการวิจัย จะสามารถเผยแพรใหสมาคม

วิชาชีพ และผูประกอบการที่เกี่ยวของกับอุตสาหกรรมกอสรางในประเทศไทย นำไปใชประโยชน ในการ

ประยุกตใชออกแบบโครงสรางอาคารคอนกรีตอัดแรง ตานทานแผนดินไหว ในเชิงพาณิชยได 

 ดานสังคมและชุมชน: สามารถนำวิธีการเสริมแทงเหล็กรับแรงเฉือนตานทานการเฉือนทะลุบริเวณ

แผนพื้น ไปใชออกแบบปองกันความเสียหายที่อาจเกิดขึ้นจากการพังทลาย ของอาคารบานเรือน และลดความ

สูญเสียที่อาจเกิดขึ้นกับชีวิตและทรัพยสิน จากเหตุการณแผนดินไหวรุนแรงได 

 การเผยแพรในวารสาร: ไดผลงานเผยแพร และตีพิมพลงในวารสารระดับนานาชาติ 

 



บทที่ 2 

เอกสารและงานวิจัยที่เกี่ยวของ 

 
2.1 ภาพรวมงานวิจัยที่เกี่ยวของ 

  จากการทบทวนงานวิจัยที่เกี ่ยวของ พบวาจากอดีตถึงปจจุบันเปนเวลาเกือบ 50 ป มีการศึกษา

พฤติกรรมการตอบสนองตอแรงทางดานขางและกลไกการวิบัติของบริเวณจุดเชื่อมตอระหวางแผนพื้นกับเสา

โดยนักวิจัยหลายกลุมอยางตอเนื ่อง งานวิจัยที่พบสวนใหญเปนการทดลองทดสอบแบบจำลองยอสวนใน

หองปฏิบัติการ ซึ่งการศึกษาในอดีตมีการทดลองครอบคลุมทั้งโครงสรางคอนกรีตเสริมเหล็กและคอนกรีตอัด

แรง ผลการทดลองที่ไดมีกลุมนักวิจัยหลายกลุมรวบรวมและนำมาอภิปราย ตีพิมพรายงานไวในวารสารวิชาการ

หรือเอกสารงานวิจัยหลายฉบับ เชน Pan and Moehle (1989), Megally and Ghali (1994), Huest and 

Wight (1999 ) , Robertson (2002 ) , Kang and Wallace (2006 ), Hueste et al. (2007 ) , Zhou and 

Hueste (2017) ซึ่งขอมูลการทดลองและการอภิปรายเหลานั้นนำไปสูการปรับปรุงมาตรฐานการออกแบบ

อาคาร ACI Building Code (ACI 318-19) ฉบับปจจุบัน ในสวนที ่เกี ่ยวของกับบทบัญญัติการออกแบบ

ตานทานแผนดินไหวของบริเวณจุดเชื่อมตอระหวางเสาและพื้นคอนกรีต ทั้งกรณีพื้นคอนกรีตเสริมเหล็ก (RC) 

และพื้นคอนกรีตที่มีการอัดแรงภายหลัง (PT) ระบบไรแรงยึดเหนี่ยว (Unbonded System) ที่มักนิยมใชงาน

ในประเทศสหรัฐอเมริกา อยางไรก็ตามสำหรับบริเวณจุดเชื่อมตอของพื้นคอนกรีตที่มีการอัดแรงภายหลัง (PT)  

ระบบมีการยึดเหนี่ยว (Bonded System) พบผูศึกษาพฤติกรรมการตอบสนองตอแรงทางดานขางและกลไก

การวิบัติของบริเวณจุดเชื่อมตอของแผนพื้นชนิดนี้มีจำนวนคอนขางจำกัด และมาตรฐาน ACI 318-19 ยังไมมี

บทบัญญัติที่ชัดเจนเก่ียวกับการออกแบบตานทานแผนดินไหวสำหรับจุดเชื่อมตอชนิดนี้ เนื้อหาในบทนี้ผูวิจัยให

ภาพรวมของเอกสารและงานวิจัยที่เกี่ยวของ ซึ่งจะเปนขอมูลพื้นฐานสำหรับบทอ่ืนๆ ท่ีจะตามมาภายหลัง 

2.2 งานวิจัยโดยวิธีการทดลองที่พบในตางประเทศ 

           แมวาพฤติกรรมที่เกิดขึ้นบริเวณจุดเชื่อมตอและกลไกการวิบัติภายใตการกระทำของแรงทางดานขาง

จากแผนดินไหวเปนพฤติกรรมที่ซับซอน โดยคอนกรีตอาจเกิดการแตกราวอยางรุนแรงทำใหพฤติกรรมของ

โครงสรางกอนการวิบัติดำเนินไปจนถึงชวงที ่มีพฤติกรรมเปนแบบอินอิลาสติก (Inelastic) และในอดีตมี

การศึกษาพฤติกรรมการตอบสนองตอแรงทางดานขางและกลไกการวิบัติจากแผนดินไหวของบริเวณจุดเชื่อมตอ

โดยการทดสอบแบบจำลองยอสวนในหองปฏิบัติการในตางประเทศ โดยกลุมนักวิจัยหลายกลุมอยางตอเนื่อง  
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เชน Hanson and Hanson (1968), Hawkins et al. (1974), Ghali et al.(1976), Islam and Park (1976), 

Symonds et al.(1976),  Trongtham and Hawkins (1977), Morrison et al. (1981), Zee and Moehle 

(1984), Hwang (1989), Pan and Moehle (1988, 1989 and 1992), Robertson and Durrani (1990), 

Cao (1993), Durrani and Du (1992), Farhey et al. (1993), Qaisrani (1993), Roberson et al. (2002), 

Brown (20 0 3 ) , Kang (2004), Tan and Teng (2 00 5 ) , Gayed and Ghali (2006), Han et al. (2006),  

Robertson and Johnson (2006), Choi et al. (2007), Kang and Wallace (2008), Tien et al. (2008), 

Han et al. (2009), Park et al. (2012) , Song et al. (2012) , Kang et al. (2013), Fick et al. (2014), 

Himawan and Teng (2014), Rha et al. (2014), etc.)   

            อยางไรก็ตามจากการทบทวนงานวิจัยพบวา แบบจำลองทั้งหมดที่ทำการวิจัยในหองปฏิบัติการใน

ตางประเทศมกัถูกจำลองยอสวนจากโครงสรางที่แตกตางจากระบบโครงสรางชนิดที่นิยมใชในประเทศไทย เชน 

ไม ม ีการอัดแรงในแผ นพื ้นคอนกรีต Hanson and Hanson (1968), Hawkins et al. (1974), Ghali et 

al.(1976), Islam and Park (1976), Symonds et al.(1976),  Morrison et al. (1981), Zee and Moehle 

(1984), Hwang (1989), Pan and Moehle (1988, 1989 and 1992), Robertson and Durrani (1990), 

Cao (1993), Durrani and Du (1992), Farhey et al.  (1993), Roberson et al.  (2002), Brown (2003), 

Tam and Teng (2005), Robertson and Johnson (2006), Choi et al. (2 0 0 7 ) , Kang and Wallace 

(2008), Tien et al. (2008), Park et al. (2012), Song et al. (2012), Kang et al. (2013), Fick et al. 

(2014), Rha et al. (2014) หรือมีการอัดแรงในแผนพื้นคอนกรีตแตเปนการอัดแรงในระบบไรแรงยึดเหนี่ยว 

เช น Trongtham and Hawkins (1977), Qaisrani (1993), Kang (2004), Gayed and Ghali (2006), Han 

et al. (2006), Han et al. (2009), Himawan and Teng (2014) เปนตน ผลการทดลองเหลานั ้นจึงยังไม

สามารถระบุถึงพฤติกรรมการตอบสนองตอแรงกระทำทางดานขางของโครงสรางบริเวณจุดเชื่อมตอระหวางเสา

และแผนพ้ืนคอนกรีตอัดแรงในระบบโครงสรางชนิดท่ีนิยมใชในประเทศไทยไดอยางมีประสิทธิภาพ  

            ดังนั ้นความรูเกี ่ยวกับพฤติกรรมการตอบสนองตอแผนดินไหวและกลไกการวิบัติของจุดเชื่อมตอ

สำหรับอาคารที่พ้ืนเปนคอนกรีตอัดแรง ชนิดระบบมีการยึดเหนี่ยว ที่เปนที่นิยมใชในประเทศไทยจึงอยูในภาวะ

ขาดแคลน และสงผลใหขอมูลสำหรับใชเปนแนวทางใหผูออกแบบใชในการออกแบบบริเวณจุดเชื่อมตอของพ้ืน

คอนกรีตอัดแรงชนิดดังกลาวภายใตแรงจากแผนดินไหว ปจจุบันจึงมีอยูเพียงเล็กนอย  
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            สำหรับรูปแบบการจัดการทดลอง Ramos et al. (2017) รวบรวมวิธีการใหแรงทางดานขางที ่พบ

บอยในการทดลองตางๆ โดยแสดงไวในรูปที่ 2.1 a ถึง 2.1 d โดยรูปที่ 2.1 a เปนวิธีการจัดการทดลองที่นักวิจัย

สวนใหญมักนิยมเลือกใช  

 

a) column pinned at bottom and load applied at top column end; 

b) pinned column ends and load applied at slab ends; 

c) pinned slab ends and load applied at column ends; 

d) test setup with non-zero moments at slab specimen ends 

               (EA - axial stiffness and El = flexural stiffness). 

รูปที่ 2.1 แสดงการจำลองแรงทางดานขางสี่รูปแบบ (Ramos et al. (2017)) 

เพ่ือใหเห็นภาพรวมหัวขอตอไปจะนำเสนอลักษณะเดนของการวิจัยเชิงทดลองการใหแรงทางดานขางที่

จุดเชื่อมตอของพ้ืนคอนกรีตอัดแรงบางการทดลองที่เกี่ยวของที่มีผูศึกษาไวในอดีต 
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2.2.1 การทดลองใหแรงทางดานขางที่จุดเชื่อมตอของพื้นคอนกรีตอัดแรง ที่ไมเสริมเหล็กรับแรงเฉือน 

            สำหรับแผนพื ้นคอนกรีตอัดแรง ในระบบไรแรงยึดเหนี ่ยว (Unbonded system) ที ่น ิยมใน

ตางประเทศ ผลการศึกษาที่สำคัญคือการศึกษาดวยวิธีการทดลองโดย Trongtham and Hawkins (1977) โดย

มีการจัดการทดลองโดยมีการจำลองแรงทางดานขางตามแผนภาพดังรูป  2.2 a ซึ่ง Trongtham and Hawkins 

พบวาบริเวณจุดเชื่อมตอของแผนพ้ืนคอนกรีตอัดแรง ในระบบไรแรงยึดเหนี่ยว สามารถตานทานแผนดินไหวได

ดี มีความเหนียว (Ductile) เมื่อเทยีบกับคอนกรีตเสริมเหล็กธรรมดาโดยทั่วไป (ผลการเปรียบเทียบ แสดงในรูป 

2.2 b) 

 
 

รูปที่ 2.2 a – การจำลองแรงทางดานขางท่ีทำการทดลองโดย Trongtham and Hawkins 

(แหลงที่มา Trongtham and Hawkins, 1977) 
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รูปที่ 2.2 b – การเปรียบเทียบความสามารถในการแอนตัวของจุดเชื่อมตอระหวางคอนกรีตเสริม

เหล็ก และคอนกรีตอัดแรง ระบบไรแรงยึดเหนี่ยว (แหลงที่มา Hawkins et al. (1975, 1981)) 

 

            Qaisrani (1993) ทำการทดลองบริเวณจุดเชื่อมตอของพื้นคอนกรีตอัดแรง ในระบบไรแรงยึดเหนี่ยว

ภายใตแรงแผนดินไหว จำนวนสามการทดลอง โดยใชแบบจำลองขนาดมาตราสวน 7/16 ของโครงสรางตนแบบ

ที่ออกแบบมาสำหรับแรงโนมถวงเทานั้น แลวนำมาทำการทดสอบภายใตน้ำหนักบรรทุกในแนวดิ่งคงที่และให

แรงกระทำดานขางแกนสองแกน (Biaxial lateral loading)  ลวดที่ใชในการอัดแรงในแผนพ้ืนวางเปนแถบใกล

แนวเสาในทิศทางหนึ่งและกระจายแบบสม่ำเสมอในทิศทางตั้งฉากกับแถบใกลแนวเสา และมีการใสเหล็กเสริม

อื่นๆ ตามขอกำหนดของ ACI ตัวแปรหลักที่ใชในการศึกษา คือระดับแรงโนมถวงที่ใชกับแผนคอนกรีต โดยใช

อัตราสวนแรงเฉือนของแรงโนมถวงตอกำลังรับแรงเฉือนของหนาตัดวิกฤติ (Vg/Vo) ที่ 0.72, 0.66 และ 0.55 

สำหรับผลการทดลองคาเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสาสูงสุด (% Drift) ที่ไดแตละแกนถูกนำมารวมแบบ

เวกเตอร ผลการทดลองพบวาการวิบัติแบบเจาะทะลุเกิดขึ้นที่คาเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสารวมแบบ

เวกเตอรที่ 1.8%, 2.1% และ 2.26% ตามลำดับ ผลการวิจัยที่ Qaisrani แสดงในตาราง 2.1 พบวาระดับของ

น้ำหนักบรรทุกในแนวดิ่งที่ใชกับแผนพ้ืนมีบทบาทสำคัญในประสิทธิภาพการประพฤติตัวของบริเวณจุดเชื่อมตอ

ของพื ้นคอนกรีตอัดแรงระบบไรแรงยึดเหนี่ยวภายใตแรงแผนดินไหว ซึ่งใหผลสอดคลองกับที ่ Pan and 

Moehle (1989) อภิปรายไวกอนหนานี ้โดยใชฐานขอมูลการทดลองในอดีตที่การทดลองใชแผนพื ้นเปน

คอนกรีตเสริมเหล็กธรรมดา (RC) ที่ไมมีการอัดแรง 
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 ตารางที่ 2.1 ผลการทดลองโดย Qaisrani (1993) 

Test 

 

fc’, 

 
 

MPa 

Gravity 

Load,  

kN 

Maximum Lateral 

Load, kN 

Lateral Drift, % of 

column height 

Equivalent 

Uniaxial Drift 

Capacity, % 
EW NS EW NS 

 

I1 28.1 113.4 6.7 7.3 0.82 1.60 1.8 

I2 28.1 104.5 11.7 10.1 1.60 1.37 2.1 

I3 27.6 86.7 24.2 25.2 1.60 1.60 2.26 

 

 
 

รูปที่ 2.3 ความสัมพันธของแรงทางดานขางและคาเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสา  

จากผลการทดลองโดย Qaisrani (แหลงที่มา Qaisrani (1993) 

 

         Han et al. (2006) ทำการทดสอบบริเวณจุดเชื่อมตอของพื้นคอนกรีตอัดแรง ในระบบไรแรงยึดเหนี่ยว

ภายใตแรงสลับทิศทางดานขางจำนวน 4 ตัวอยาง โดยใชแบบจำลองขนาดมาตราสวน 2/3 ของโครงสราง

ตนแบบ โดยการศึกษามีจุดมุงหมายหลักเพ่ือสำรวจผลของอัตราสวน Vg/Vo และรูปแบบการจัดเรียงลวดรับแรง

ดึงที่ใชในการอัดแรง โดยรายละเอียดการวางลวดที่ใชอัดแรงและเหล็กเสริมอื่นๆ Han และคณะแสดงไวดังรูป 

2.2a และ 2.2b แบบจำลอง 2 ตัวอยางมีการวางลวดอัดแรงเปนแถบในทิศทางการใหแรงทางดานขางและวาง

กระจายสม่ำเสมอในทิศทางตั้งฉากกับทิศทางการใหแรง (ดูรูป 2.4a) และอีก 2 ตัวอยางมีการวางลวดอัดแรง

เปนแถบในทิศทางตั้งฉากกับการใหแรงทางดานขางและวางในรูปแบบกระจายสม่ำเสมอในทิศทางเดียวกันกับ

การใหแรงทางดานขาง (ดูรูป 2.4b)  ผลการทดสอบโดย Han และคณะบงชี้วาทั้งตัวแปร Vg/Vo และรูปแบบ
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การจัดเรียงลวดรับแรงดึงที่ใชในการอัดแรง มีอิทธิพลอยางมากตอพฤติกรรมของบริเวณจุดเชื่อมตอของพ้ืน

คอนกรีตอัดแรงภายใตแรงสลับทิศทางดานขางแบบวัฏจักร 

            นอกจากนั้น Han et al. (2009) ศึกษาผลของการเสริมเหล็กเสริมลางในพื้นคอนกรีตอัดแรงตอเนื่อง

ผานหนาตัดเสา โดยใชแบบจำลองขนาดมาตราสวน 3/5 จำนวน 4 ตัวอยาง และแบบจำลอง 2 ตัวอยาง (PI-

B50, PI-D50) จาก Han et al. (2006) ถูกใชในการเปรียบเทียบ โดยแบบจำลอง 3 ตัวอยาง (PI-B50, PI-D50 

และ PI-B70) มีเหล็กลางวิ่งผานหนาตัดเสาตามมาตรฐาน ACI-ASCE Committee 352, (1988) และอีก 3 

ตัวอยาง ไมมีการเสริมเหล็กลาง โดยอัตราสวน Vg/V0 ที่ใชในการทดลองเทากับ 0.38 จำนวน 4 ตัวอยาง และ 

0.53 จำนวน 2 ตัวอยาง ซึ่งรายละเอียดของแบบจำลองและตัวแปรที่ใช Han และคณะแสดงไวในรูปที่ 2.5 

และตารางที่ 2.2 Han และคณะพบวาการเสริมเหล็กเสริมลางในพื้นคอนกรีตอัดแรงตอเนื่องผานหนาตัดเสา 

ตามมาตรฐาน ACI-ASCE 352R.1 สงผลตอพฤติกรรมของบริเวณจุดเชื่อมตออยางมีนัยสำคัญ โดยแบบจำลอง

ไมมีการเสริมเหล็กลางเกิดการวิบัติแบบเจาะทะลุเมื่อกำลังรับแรงเฉือนถึงประมาณคา 75% ของที่ระบุโดย

มาตรฐาน ACI 318  ผลการทดลองของ Han และคณะยังยืนยันวาระดับของ Vg/V0 มีอิทธิพลอยางมากตอ

พฤติกรรมของบริเวณจุดเชื่อมตอของพื้นคอนกรีตอัดแรงภายใตแรงสลับทิศทางดานขางแบบวัฏจักร โดยผลการ

ทดลองที่นำเสนอโดย Han และคณะแสดงใหเห็นวาเมื่อมีการเพิ่มระดับของ Vg/V0 ขึ้น ทั้งกำลังรับแรงทาง

ดานขาง ความสามารถในการดูดซับพลังงาน และความสามารถทนการเอียงตัววิกฤติของบริเวณจุดเชื่อมตอที่ได

จากการทดลองมีการลดลงอยางเห็นไดชัด (ดูรูป 2.6) 
 

 

รูปที่ 2.4 แสดงรูปแบบการวางลวดท่ีใชอัดแรงและการเสริมเหล็ก  

a) แบบจำลองรหัส PI-B50 และ PI-B30, b) แบบจำลองรหัส PI-D50 และ PI-D30 

(แหลงที่มา Han et al. (2006)) 
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รูปที่ 2.5 รายละเอียดการเสริมเหล็กและแนวการวางลวดอัดแรง (แหลงที่มา Han et al., 2009) 
 

ตารางที่ 2.2 ขนาดมิติและรายละเอียดของแบบจำลองในการทดลองของ Han และคณะ  

               (แหลงที่มา Han et al., 2009) 

Mark 
c1 = c2 h l1 l2 h1 davg st  sb  p  fpe GSR 

(mm) (mm) (cm) (cm) (cm) (cm) (%) (%) (%) (MPa) (%) 

PI-B50 300 132 460 360 210 104 0.78 1.14 0.21 1.21 38 

PI-D50 300 132 460 360 210 104 0.78 1.14 0.16 1.21 38 

PI-B70 300 132 460 360 210 104 0.78 1.14 0.21 1.21 53 

PI-B50-Xa 300 132 460 360 210 104 0.78 - 0.21 1.21 38 

PI-D50-X 300 132 460 360 210 104 0.78 - 0.16 1.21 38 

PI-B70-X 300 132 460 360 210 104 0.78 - 0.21 1.21 53 

หมายเหตุ ae.g., PI-B50X: (P) = PT; (I) = interior; (B) = banded; (50) = ratio of Vg to design shear strength  Vc (  = 0.75); and X = 

no bottom reinforcement; GSR (gravity shear ratio = Vg/  Vc) 
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รูปที่ 2.6 ความสัมพันธของแรงทางดานขางและคาเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสา  

จากผลการทดลองโดย Han และคณะ (แหลงที่มา Han et al. 2009) 
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            Himawan and Teng (2014) ศึกษาพฤติกรรมของบริเวณจุดเชื่อมของพื้นคอนกรีตอัดแรง ชนิดไร

แรงยึดเหนี่ยวภายใตแรงกระทำสลับทิศทางดานขาง โดยใชเสาสี่เหลี่ยมที่มีอัตราสวนความยาวตอความกวาง

ของเสาเทากับ 5 โดยใชแบบจำลอง 3 ตัวอยาง ตัวอยางชิ้นแรกไดรับการทดสอบภายใตแรงโนมถวง ตัวอยางที่ 

2 ทดสอบภายใตแรงโนมถวงและการใหแรงสลับทิศทางดานขางแบบวัฏจักรในทิศทางเดียว และตัวอยางที่ 3 

ทดสอบภายใตแรงโนมถวงและการใหแรงสลับทิศทางดานขางเปนวัฏจักรแบบสองทิศทาง ผลการทดสอบถูก

นำมาเปรียบเทยีบในแงของกำลังรับแรงทางดานขาง (Lateral Strength) ความแข็ง (Stiffness)  ความสามารถ

ในการทนการเอียงตัววิกฤติ (Drift Capacity) และความเหนียว (Ductility) ผลการทดลองของ Himawan and 

Teng แสดงใหเห็นวากำลังรับแรงทางดานขาง (Lateral Strength) และความแข็ง (Stiffness) ของบริเวณจุด

เชื่อมตอของพ้ืนคอนกรีตอัดแรงในทิศทางที่แข็งแรงกวาของเสามีคามากกวาเมื่อเทียบกับคาจากผลการทดลอง

ตามทิศทางของที่ออนแอของเสา ผลการทดสอบยังชี้ใหเห็นวาการใหแรงสลับทิศทางดานขางเปนวัฏจักรแบบ

สองทิศทาง (Biaxial lateral loading)  สงผลใหกำลังรับแรงทางดานขาง (Lateral Strength) ความแข็ง 

(Stiffness)  ความสามารถในการทนการเอียงตัววิกฤติ (Drift Capacity) และความเหนียว (Ductility) ของ

บริเวณจุดเชื่อมตอของพ้ืนคอนกรีตอัดแรงชนิดไรแรงยึดเหนี่ยวมีการลดลงอยางมีนัยสำคัญ 

 

 
 

(a) Cyclic displacement history.                             (b) Bidirectional displacement pattern. 
 

รูปที่ 2.7 รูปแบบการใหแรงสลับทิศทางดานขางแบบวัฏจักรที่ทดลองโดย Himawan and Teng 

(แหลงที่มา Himawan and Teng 2014) 
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รูปที่ 2.8 การเสริมเหล็กและแนวการวางลวดอัดแรงในแบบจำลองของ Himawan and Teng  

(แหลงที่มา Himawan and Teng 2014) 

 



20 
 

 
 

2.2.2 การเสริมเหล็กรับแรงเฉือน  

            การใสเหล็กรับแรงเฉือนรูปแบบตางๆ ฝงเขาไปในแผนพื้นบริเวณวิกฤติใกลหัวเสาของพื้นคอนกรีต 

เพ่ือปองกันการวิบัติแบบเฉือนทะลุ เปนอีกวิธีการหนึ่งที่ผูออกแบบนิยมใชกันทั่วไปในทางปฏิบัติ เพ่ือหลีกเลี่ยง

ปญหาเก่ียวกับการตั้งแบบหลอคอนกรีตเปนพิเศษสำหรับเพ่ิมความหนาพื้นบริเวณใตหัวเสา  

            Hawkins (1974) สรุปชนิดของเหล็กเสริมรับแรงเฉือนที่สามารถนำมาใชในแผนพื้นเพื่อปองกันการ

เฉือนทะลุจากน้ำหนักบรรทุกในแนวดิ่ง โดยการนำมาวางพาดผานบริเวณหัวเสาหรือนำมาวางอยูบริเวณ

โดยรอบเสาอยางใดอยางหนึ่ง ดังแสดงในรูปที่ 2.9 a - 2.9 d  

            การใช Shear-head ซึ่งมีลักษณะเปนเหล็กรูปพรรณวางพาดผานหัวเสาทั้ง 2 ทิศทาง (ดังรูป 2.9 a) 

โดยเชื่อมเขาดวยกันเปนวิธีหนึ่งที่มาตรฐานการออกแบบ ACI 318 building code ยินยอมใหผูออกแบบ

นำมาใชงานเพื่อปองกันการเฉือนทะลุ อยางไรก็ตาม Shear-head ที่ประกอบดวยเหล็กรูปพรรณขนาดใหญวาง

พาดผานหัวเสามักกอใหเกิดอุปสรรคในการกอสราง เนื่องจากติดตั้งยากเพราะอาจถูกขัดขวางจากเหล็กยืน

ภายในหนาตัดเสาที่มีหนาแนนและตองใชแรงงานติดตั้งฝงยึดเปนพิเศษ ซึ่งทำใหราคาคากอสรางคอนขางแพง  

            อีกวิธีหนึ่งที่สามารถใชใน Slab คือ Bent-up bars (รูป 2.9 b) ซึ่งมีลักษณะเปนเหล็กเสนรับแรง

เฉือนที่มีการดัดงอขึ้นเปนรูปคอมา อยางไรก็ตาม Decchka 2001 ไดระบุจุดออนของวิธีนี้วาการใช Bent-up 

bars ไมมีประสิทธิผลและไมเหมาะสมกับการใชงานในพื้นแผนบาง เนื่องจากปญหาเกี่ยวกับการยึดรั้งในพ้ืน

แผนบางทำใหเหล็กรับแรงเฉือนไมสามารถพัฒนากำลังถึงกำลังคราก (Yielding Strength) ได ดังนั้นการเสริม 

Shear-head และ Bent-up bars จึงเปนรูปแบบที่ไมคอยไดมีการนำมาใชในอุตสาหกรรมกอสรางโดยทั่วไป 

จากปญหาดังกลาวขางตน 

            ปจจุบันการใชเหล็กปลอกปด (Stirrups) หรือใชหมุดยึดรับแรงเฉือน (Stud Shear Reinforcement, 

SSR) วางบริเวณหัวเสา (ตามรูป. 2.9 c และ 2.9 d) กำลังเปนที่นิยมใชงานกันอยางแพรหลาย โดยมีกลุม

นักวิจัยหลายกลุมพยายามศึกษาถึงประสิทธิผลของเหล็กรับแรงเฉือนทั้งสองชนิดนี้ในการตานทานแรงเฉือน

ภายใตแรงกระทำทางดานขางสลับทิศแบบวัฏจักร เชน กลุมที่ศึกษาการใช Stirrups วางพาดหัวเสาบริเวณจุด

เชื ่อมตอของคอนกรีตเสริมเหล็ก (Hawkins, Mitchell and Hanna 1975, Symonds et al. 1976, Islam 

and Park 1976) กลุมที่ศึกษาการใช SSR วางในแผนพื้นคอนกรีตเสริมเหล็กใกลๆ เสา (Cao 1993, Brown 

and Dilger 1994, Hammill and Ghali 1994, Robertson et al 2002) ซึ่ง Cao 1993 พบวา SSR สามารถ

เพิ่มความสามารถตานทานแผนดินไหวสำหรับจุดเชื่อมตอของคอนกรีตเสริมเหล็กในรูปแบบของการเพิ่มกำลัง
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รับแรงเฉือน (Shear strength), ความสามารถตานทานการเอียงตัวดานขาง (Lateral drift capacity), ความ

เหนียว (Ductility), และ ความสามารถในการดูดซับพลังงาน (Energy absorption capacity) 

 

รูปที่ 2.9 ชนิดของเหล็กรับแรงเฉือนสำหรับเพ่ิมกำลังรับแรงเฉือนของบริเวณจุดเชื่อมตอในจุดเชื่อมตอของ RC 

slab-column connection. (แหลงที่มา Decchka 2001) 
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2.2.3 การเสริมเหล็กรับแรงเฉือน ในแผนพื้นคอนกรีตอัดแรง 

            จนกระทั่งปจจุบัน พบกลุมนักวิจัยในตางประเทศจำนวนหนึ่ง (Gayed and Ghali 2006, Kang and 

Wallace 2006) เริ ่มศึกษาผลของหมุดเหล็กรับแรงเฉือน (SSR) กับการประพฤติตัวของจุดเชื ่อมตอเพื่อ

ประยุกตใชกับงานพื้นคอนกรีตอัดแรงภายใตแรงทางดานขางสลับทิศแบบวัฏจักร แตสวนใหญกลุมนักวิจัยใน

ตางประเทศเหลานั้นมุ งเนนที่การทดสอบและนำผลไปใชกับพื ้นคอนกรีตอัดแรงที่ระบบไรการยึดเหนี ่ยว 

(Unbonded system) ซึ่งไมเปนที่นิยมใชงานในประเทศไทย 

           โดยผลจากการทดลองของ Gayed and Ghali (2006) บงชี้วา การใสแทงเหล็กรับแรงเฉือน SSR เปน

วิธีการหนึ่งที่มีประสิทธิผลสำหรับเพิ่มความสามารถตานทานแผนดินไหว และการอัดแรงใหกับคอนกรีตชวย

บรรเทาการเสื่อมลดของ Lateral Stiffness ไดดีกวาเมื่อเทียบกับคอนกรีตเสริมเหล็กทั่วไปที่ไมมีการอัดแรง แต

สำหรับความสามารถในการดูดซบัพลังงาน (Energy absorption capacity) คอนกรีตเสริมเหล็กโดยทั่วไปกลับ

มีความสามารถในการดูดซับพลังงานไดดีกวา และผลบงชี้วาวิธีการออกแบบที่แนะนำใหออกแบบใชงานบน

คอนกรีตเสริมเหล็กโดยทั่วไปที่ไมมีการอัดแรงสามารถนำมาประยุกตใชกับคอนกรีตอัดแรงในระบบที่ไรการยึด

เหนี ่ยว (Unbonded system) ได ในขณะที่ Kang and Wallace 2006 ไดมีการทดสอบ Shaking Table 

Test กับแบบจำลองอาคาร 2 ชั้น 2 ชวง ผลที่ไดยืนยันวาการใสแทงเหล็กรับแรงเฉือน SSR เปนวิธีการหนึ่งที่มี

ประสิทธิผลสำหรับเพิ่มความสามารถตานทานแผนดินไหวสำหรับคอนกรีตอัดแรงในระบบการอัดแรงแบบไร

การยึดเหนี่ยว (Unbonded system) 
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Example of Reinforcement of IPS-9:      Sections through columns in IPS-9 

 

รูปที่ 2.10 รายละเอียดการเสริมเหล็ก แนวการวางลวดอัดแรงและการเสริมหมุดรับแรงเฉือน 

ในแผนพื้นคอนกรีตอัดแรง ที่ทดสอบโดย  Gayed and Ghali  

(แหลงที่มา Gayed and Ghali 2006) 
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2.3 งานวิจัยโดยวิธีการทดลองที่พบในประเทศไทย 

            สำหรับแผนพื้นคอนกรีตอัดแรง ระบบที่มีแรงยึดเหนี่ยว (Bonded system) ที่ไมเสริมเหล็กรับแรง

เฉือน จนถึงปจจุบันพบเพียงงานวิจัยจากคณะนักวิจัยเพียงกลุมเดียว คือ Prawatwong et al. (2012) ที่ได

ตีพิมพลงในวารสารระดับนานาชาติ เกี่ยวกับการทดลองตรวจวัดพฤติกรรมการตอบสนองและกลไกการวิบัติ

ของบริเวณจุดเชื่อมตอภายใตการเคลื่อนตัวสลับทิศทางดานขางแบบวัฏจักร 

              Prawatwong et al. (2012) ทดสอบแบบจำลอง 2 ตัวอยาง โดยใชแบบจำลองขนาด 3/5 เทาของ

โครงสรางตนแบบของบริเวณจุดเชื่อมตอภายในอาคาร โดย ตัวอยาง S1 พ้ืนเปนคอนกรีตอัดแรงแผนเรียบ 

ชนิดระบบมีการยึดเหนี่ยว โดยใชคาระดับ Vg/V0 = 0.28 อยูในชวงที่นิยมใชงานในอาคารในประเทศไทย สวน

ตัวอยาง S2 มีการลดคา Vg/V0  ลงเหลือ 0.13 โดยการเพิ่มความหนาพื้นทำเปนแปนหัวเสา (Drop Panel) ใต

พ้ืนรอบเสา และเสาทั้งหมดถูกออกแบบใหมีพฤติกรรมแบบเชิงเสนตรง (Linear Elastic) ตลอดการทดลอง ทั้ง

สองตัวอยางถูกทดสอบการรับแรงดานขางโดยทำใหเกิดการเคลื่อนตัวสลับทิศแบบวัฏจักร โดยมีการเพิ่มระดับ

ความรุนแรงขึ้นเพื่อสำรวจพฤติกรรมที่เกิดขึ้นบริเวณวิกฤติที่แตละจังหวะการเคลื่อนตัวโดยละเอียด ผลการ

ทดสอบถูกนำมาเปรียบเทียบผลในรูปแบบของ Hysteretic Response, Lateral Load-Carrying Capacity, 

Drift Capacity, Stiffness Degradation, Energy Absorption, แล ะ  Punching Shear Strength เพ ื ่ อ ดู

ความสามารถตานทานแผนดินไหว 

 

รูปที่ 2.11 ตัวอยางขนาดมิติของตัวอยาง S2 ที่ทดสอบโดย  Prawatwong และคณะ 

(แหลงที่มา Prawatwong et al., 2012) 
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รูปที่ 2.12 รายละเอียดการเสริมเหล็กและการวางลวดอัดแรง ในตัวอยาง S2 

ที่ทำการทดสอบโดย  Prawatwong และคณะ (แหลงที่มา Prawatwong et al., 2012) 

 

            ผลการทดสอบจาก Prawatwong et al. (2012) ดังแสดงในรูปที่ 2.13 ชีใ้หเห็นวาบริเวณจุดเชื่อมตอ

ของตัวอยาง S1 ซึ่งพื้นเปนคอนกรีตอัดแรงแผนเรียบ ชนิดระบบมีการยึดเหนี่ยว เมื่อทดสอบโดยใชคาระดับ 

Vg/V0 = 0.28 มีความออนแอตอการตานทานแผนดินไหวสามารถทนรับถึงการเอียงตัววิกฤติของเสาไดเพียง 

2% (Maximum drift = 2%) กอนเกิดการวิบัติโดยการเฉือนทะลุ (Punching Failure) ในรูปแบบเปราะ 

(Brittle) อยางไรก็ตามการเพิ่มแปนหัวเสาในตัวอยาง S2 สามารถเพิ่มความสามารถตานทานแผนดินไหวของ

บริเวณจุดเชื่อมตออยางมีนัยสำคัญ โดยแบบจำลอง S2 ที่มีการใสแปนหัวเสาสามารถทนการเอียงตัวของเสาได

ถึง 6% และมีการประพฤติตัวแบบเหนียว (Ductile) กอนการวิบัติ  
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รูปที่ 2.13 ผลการทดสอบจาก Prawatwong และคณะ (แหลงที่มา Prawatwong et al., 2012) 

 

 

รูปที่ 2.14 Gravity shear ratio versus drift capacity at punching  

for RC and PT slab-column connections without shear reinforcement   

(แหลงที่มา Prawatwong et al., 2012) 

 

            นอกจากนั้นขอมูลการเปรียบเทียบความสามารถในการเอียงตัววิกฤติ ที่แสดงในรูป 2.14 และการ

ตรวจวัดการกระจายความเครียดในลวดรับแรงดึงกำลังสูงในแผนพื้นที่มีการอภิปรายไวใน  Prawatwong et 

al. (2012) ยังแสดงใหเห็นวาพฤติกรรมตอบสนองที่เกิดข้ึนสำหรับจุดเชื่อมตอพ้ืนคอนกรีตอัดแรงระบบท่ีมีการ
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ยึดเหนี่ยวที่นิยมออกแบบใชงานในประเทศไทยมีความแตกตางจากผลทดสอบแบบจำลองที่มีการทดสอบใน

ตางประเทศโดยกลุมนักวิจัยอื่นๆ (เชน Trongtham and Hawkins 1977, Qaisrani 1993 ซึ่งทดลองบนระบบ

ที่ไรการยึดเหนี่ยว) อยางมีนัยสำคัญ 

2.4 การวิจัยเกี่ยวกับการเสริมเหล็กรับแรงเฉือน ในแผนพื้นคอนกรีตอัดแรงในประเทศไทย 

            หลังจาก ค.ศ. 2012 พบกลุมนักวิจัยจำนวนไมมากในประเทศไทย (Prawatwong et al., 2020, ธน

กร ขุนฤทธิ ์และคณะ, 2020, กฤษฎา โพธิ์สัย 2017) เริ่มทำการศึกษาผลของเหล็กรับแรงเฉือนในรูปแบบเหล็ก

ปลอกปด (Closed-Hoop Stirrups) และหมุดเหล็กรับแรงเฉือน (SSR) ตอการประพฤติตัวของจุดเชื่อมตอเพ่ือ

ประยุกตใชกับงานพ้ืนคอนกรีตอัดแรงภายใตแรงทางดานขางสลับทิศแบบวัฏจักร โดยมุงเนนที่การทดสอบและ

นำผลไปใชกับพื้นคอนกรีตอัดแรงที่ระบบมีการยึดเหนี่ยว (Bonded system) ซึ่งนิยมใชงานในประเทศไทย 

          กฤษฎา โพธิ์สัย (2017) ทดสอบพื้นคอนกรีตอัดแรง ที่มีหมุดรับแรงเฉือนภายใตแรงสลับทิศจำนวน 1 

ตัวอยาง โดยการเสริมหมุดรับแรงเฉือนในแผนพื้นเปนแบบชนิด Single headed stud ที่ผลิตดวยเทคนิคการ

ผลิตแบบแยกชิ้นสวนและมีการนำมาเชื่อมติดเปนรางลักษณะตามรูปที่  2.15  การทดสอบใชคา Vg/V0 = 0.48 

ผลทดสอบพบวาเกิดการวิบัติแบบเจาะทะลุ ที่เปอรเซ็นตการเอียงตวัของเสาอยูระหวาง 2.5% - 3.0% อยางไร

ก็ตามการทดสอบนี้มุงเนนที่การทดสอบโดยใชหมุดรับแรงเฉือนที่ผลิตดวยเทคนิคการผลิตแบบแยกชิ้นสวนโดย

ใชเทคโนโลยีที่มีอยู ซึ่งเปนที่นาสังเกตวาคุณภาพของหมุดรับแรงเฉือนชนิดนี้จำเปนตองใชทักษะฝมือแรงงาน

การเชื่อมที่ดีในการเชื่อมแตละชิ้นเขาดวยกัน และหากคุณภาพของรอยเชื่อมไมไดมาตรฐานอาจสงผลกับการ

ประพฤติตัวของจุดเชื่อมตอเมื่อนำไปประยุกตใชกับงานพื้นคอนกรีตอัดแรงภายใตแรงทางดานขางสลับทิศได 

 

รูปที่ 2.15 ลักษณะหมุดรับแรงเฉือนที่ใชในการทดลองโดย กฤษฎา โพธิ์สัย 

(แหลงที่มา กฤษฎา โพธิ์สัย 2017) 
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รูปที่ 2.16 ภาพขยายหมุดรับแรงเฉือนที่ใชในการติดตั้งจริงโดย กฤษฎา โพธิ์สัย 

(แหลงที่มา กฤษฎา โพธิ์สัย 2017) 

            ธนกร ขุนฤทธิ์ และคณะ (2020) ไดศึกษาพฤติกรรมระหวางจุดเชื่อมตอระหวางเสาและพื้นคอนกรีต

อัดแรงภายหลังภายใตแรงสลับทิศทางดานขางแบบวัฏจักรและเสริมหมุดเฉือนในพื้นบริเวณใกล ๆ เสา เพื่อ

ตานทานการเฉือนทะลุ โดยการเสริมหมุดรับแรงเฉือนในแผนพื ้นเปนแบบชนิด Double Headed Stud 

ลักษณะการวางแบบมุมฉาก (Orthogonal Layout)   การทดสอบใชคา Vg/V0 = 0.49 สำหรับการเสริม

เหล็กในเสาไดทำการออกแบบเสาใหมีความเหนียวกวาปกติ ธนกร ขุนฤทธิ์ และคณะ (2020)  

            ผลการทดสอบโดย ธนกร ขุนฤทธิ์ และคณะ แสดงในรูปแบบของกราฟ Hysteretic (ตามรูปที่ 2.17) 

และลักษณะการวิบัติของตัวอยางทดสอบ (ตามรูปที่ 2.18) พบวาตัวอยางทดสอบมีความเหนียวและแผนพื้นยัง

มีเสถียรภาพภายหลังเกิดการวิบัติ โดยไดคาอัตราสวนการเคลื่อนที่สัมพัทธระหวางชั้น (Drift Ratio) ประมาณ 

7.5% ที่จุดวิบัติ โดยการวิบัติไมไดเกิดขึ้นที่แผนพื้น ผลการทดสอบถูกนำไปเปรียบเทียบงานวิจัยในอดีตในชวง 

Gravity shear ratio 0.4 - 0.5 (ที่แสดงในรูป 2.19) พบวา Drift Ratio ที่จุดวิบัติที่ไดจากผลการทดลองของ 

ธนกร ขุนฤทธิ์ และคณะ มีคาสูงกวาปรกติเมื่อเทียบกับผลจากงานวิจัยจำนวนมากในอดีต อยางไรก็ตามเปนที่

นาสังเกตวาลักษณะการวิบัติของแบบจำลองที่ทำการทดสอบที่บริเวณใกลหัวเสา (รูปที่ 2.18) จากการทดลองนี้

พบรอยแตกราวที่บริเวณเสาเปนจำนวนมาก แตในทางกลับกันรอยแตกที่บริเวณพื้นไมแสดงถึงรอยแตกขนาด

ใหญและแผนพ้ืนยังมีเสถียรภาพภายหลังเกิดการวิบัติ ซึ่งบงชี้วาคาการเอียงตัวที่วัดไดถึง 7.50% สวนหนึ่งอาจ

เปนเพราะเสามีความเหนียวและแข็งแรงนอยกวาพื้นทำใหระหวางการทดลองเสาไดเขาสูสภาวะไมเชิงเสน 
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รูปที่ 2.17 ผลการทดสอบที่ทำการทดสอบโดย ธนกร ขุนฤทธ์ิ และคณะ  

(แหลงที่มา ธนกร ขุนฤทธิ์ และคณะ 2020) 

 

 

รูปที่ 2.18 ลักษณะการวิบัติของตัวอยางทดสอบ ที่ทำการทดสอบโดย ธนกร ขุนฤทธิ์ และคณะ 

(แหลงที่มา ธนกร ขุนฤทธิ์ และคณะ 2020) 
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รูปที่ 2.19 ผลการเปรียบเทียบคาความเหนียวงานวิจัยในอดีตในชวง Gravity shear ratio 0.4 - 0.5  

โดย ธนกร ขุนฤทธ์ิ และคณะ (แหลงที่มา ธนกร ขุนฤทธิ์ และคณะ 2020) 
 

            อีกวิธีหนึ่งซึ่งไดรับความนิยมอยางมากในประเทศไทย ในการปองกันการวิบัติจากการเฉือนทะลุ คือ 

การใชเหล็กปลอกปดดังแสดงในรูป 2.20 อยางไรก็ตาม ACI 318-14 Sec 22.6.7.1 ระบุวาการนำเหล็กมาดัด

เปนรูปปลอกปดเพื่อใชปองกันการเฉือน ความหนาประสิทธิผล (d) ตองหนาเกินกวา 15 เซนติเมตร และ       

ความหนาประสิทธิผลตองมากกวา 16 เทาของเสนผานศูนยกลางเหล็กปลอกปด 

 

รูปที่ 2.20 การเสริมเหล็กรับแรงเฉือนชนิดเหล็กปลอกปดที่นิยมใชงานในประเทศไทย 
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             อรรณพ ประวัติวงศ และคณะ (Prawatwong et al., 2020) ศึกษาการประพฤติตัวของจุดเชื่อมตอ

ระหวางเสาและพื้นคอนกรีตอัดแรงชนิดมีแรงยึดเหนี่ยวภายใตแรงทางดานขางสลับทิศแบบวัฏจักร ตอเนื่อง

จาก  Prawatwong et al., 2012 โดยมีการเสริมเหล็กปลอกปดรับแรงเฉือนชนิดที่ไดรับความนิยมในประเทศ

ไทย เขาไปในบริเวณแผนพื้นใกลหัวเสาเพื่อปองกันการเฉือนทะลุ โดยใชชื่อแบบจำลองเปน SS1 แบบจำลองมี

ขนาด 3/5 เทาของโครงสรางตนแบบของบริเวณจุดเชื่อมตอภายในอาคารจำนวน 1 ตัวอยาง โดยใชคา Vg/V0 

= 0.28 ในการทดสอบ ผลที่ไดถูกนำมาเปรียบเทียบกับผลการทดลองที่ไมมีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือน (จาก 

Prawatwong et al., 2012) ผลการทดลองพบวา บริเวณจุดเชื่อมตอที่มีการเสริมเหล็กปลอกปดสามารถทน

การการเอียงตัวสูงสุดที่ Drift = +3.06% กอนเกิดการวิบัติแบบเจาะทะลุบนแผนพื้น  

            ขอมูลงานศึกษาที่รายงานใน Prawatwong et al., 2020 บงชี้วาการเสริมเหล็กปลอกปดปองกันการ

เฉือนทะลุในแผนพื้นคอนกรีตอัดแรงที่บาง อาจไมไดชวยเพิ่มกำลังการตานทานการเฉือนทะลุอยางมีนัยสำคัญ 

ซึ่งสอดคลองกับที่ระบุโดย ACI 318-14 อยางไรก็ตามผลการทดลองบงชี้วาเหล็กปลอกปดชวยใหจุดเชื่อมตอทน

การโยกตัวไดสูงสุดไดขึ้นเมื่อเทียบกับแผนพื้นที่ไมมีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือน S1 ที่ทดลองกอนหนานี้ ซึ่ง

สามารถทนการเอียงตัวไดสูงสุดเพียง +2.0% 

 

 
 

รูปที่ 2.21  เหล็กปลอกปดท่ีใชในในแบบจำลอง SS1 ที่ทดลองโดย อรรณพ ประวัติวงศ และคณะ 

(แหลงที่มา Prawatwong et al., 2020) 
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รูปที่ 2.22  ภาพแบบจำลองที่มีการเสริมเหล็กปลอกปดในแบบจำลอง SS1 กอนการเทคอนกรีต  

(แหลงที่มา Prawatwong et al., 2020) 

 

 

รูปที่ 2.23 ผลการเปรียบเทียบหนวยแรงเฉือนที่ไดจาก SS1 กับงานวิจัยในอดีต  

โดย Prawatwong et al., 2020 (แหลงที่มา Prawatwong et al., 2020)  
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รูปที่ 2.24 ผลการเปรียบเทียบคาการเอียงตัววิกฤติที่ไดจาก SS1 กับงานวิจัยในอดีต  

โดย Prawatwong et al., 2020 (แหลงที่มา Prawatwong et al., 2020) 
 

2.5 สรุปภาพรวมจากการศึกษางานวิจัยที่เกี่ยวของ 

            แมวาพฤติกรรมที่เกิดขึ้นบริเวณจุดเชื่อมตอระหวางแผนพื้นกับเสา (Slab-column Connection) 

และกลไกการวิบัติภายใตการกระทำของแรงทางดานขางสลับทิศแบบวัฏจักรจากแผนดินไหวเปนพฤติกรรมที่

ซับซอน โดยที่คอนกรีตเกิดการแตกราวอยางรุนแรงทำใหพฤติกรรมของโครงสรางกอนการวิบัติมีการดำเนินไป

จนถึงชวงที่มีพฤติกรรมเปนแบบอินอิลาสติก (Inelastic) และในอดีตมีการศึกษาพฤติกรรมการตอบสนองตอ

แรงทางดานขางและกลไกการวิบัติจากแผนดินไหวของบริเวณจุดเชื่อมตอโดยการทดสอบแบบจำลองยอสวนใน

หองปฏิบัติการในตางประเทศโดยนักวิจัยหลายกลุมอยางตอเนื่อง อยางไรก็ตามปจจุบันการศึกษาพฤติกรรมที่

เกิดข้ึนบริเวณจุดเชื่อมตอของแผนพ้ืนคอนกรีตอัดแรงภายใตการกระทำของแรงทางดานขางจากแผนดินไหวยัง

มีผูศึกษาไมมากและสวนใหญมุงเนนไปที่คอนกรีตอัดแรงในระบบไรการยึดเหนี่ยว (Unbonded System) ซึ่ง

ไมเปนที่นิยมใชงานในประเทศไทย 

            สำหรับการประพฤติตัวของจุดเชื ่อมตอของแผนพื ้นคอนกรีตอัดแรงในระบบที่มีการยึดเหนี่ยว 

(Bonded System) ภายใตการกระทำของแรงทางดานขางสลับทิศแบบวัฏจักรจากผลของแผนดินไหว พบ

เพียงผลการศึกษาโดย Prawatwong et al. (2012) ที่ไดรับการตีพิมพลงในวารสารวิชาการระดับนานาชาติ  
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            ผลการทดสอบจาก Prawatwong et al. (2012) ชี้ใหเห็นวาบริเวณจุดเชื่อมตอซึ่งพื้นเปนคอนกรีต

อัดแรงแผนเรียบ ชนิดระบบมีการยึดเหนี่ยว เมื่อทดสอบโดยใชคาระดับ Vg/V0 = 0.28 มีความออนแอตอการ

ตานทานแผนดินไหวสามารถทนรับถึงการเอียงตัววิกฤติของเสาไดเพียง 2% กอนเกิดการวิบัติโดยการเฉือนทะลุ 

(Punching Failure) ในรูปแบบเปราะ อยางไรก็ตามการเพิ่มแปนหัวเสาในตัวอยาง S2 เพื่อลด Vg/V0 ลง

สามารถเพ่ิมความสามารถตานทานแผนดินไหวของบริเวณจุดเชื่อมตออยางมีนัยสำคัญ  

           หลังจาก ค.ศ. 2012 พบกลุมนักวิจัยจำนวนไมมากในประเทศไทย (กฤษฎา โพธิ์สัย (2017), ธนกร ขุน

ฤทธิ์ และคณะ, (2020) และ Prawatwong et al., (2020)) พยายามทำการศึกษาผลของเหล็กรับแรงเฉือนใน

รูปแบบหมุดเหล็กรับแรงเฉือน (SSR) และเหล็กปลอกปด (Closed-Hoop Stirrups) ตอการประพฤติตัวของจุด

เชื่อมตอเพ่ือประยุกตใชกับงานพื้นคอนกรีตอัดแรงภายใตแรงทางดานขางสลับทิศแบบวัฏจักร โดยมุงเนนที่การ

ทดสอบและนำผลไปใชกับพื้นคอนกรีตอัดแรงที่ระบบมีการยึดเหนี่ยว (Bonded system) ซึ่งนิยมใชงานใน

ประเทศไทย  

            สำหรับการทดลองโดยใชหมุดเหล็กรับแรงเฉือน กฤษฎา โพธิ์สัย (2017) ทำการทดลองโดยใชหมุดรับ

แรงเฉือนชนิด Single Headed Stud ที่ผลิตดวยเทคนิคการผลิตแบบแยกชิ้นสวนโดยใชเทคโนโลยีที่มีอยู 

อยางไรก็ตามเปนที่นาสังเกตวาคุณภาพของหมุดรับแรงเฉือนชนิดนี้จำเปนตองใชทักษะฝมือแรงงานการเชื่อมที่

ดีในการเชื่อมแตละชิ้นเขาดวยกัน และหากคุณภาพของรอยเชื่อมไมไดมาตรฐานอาจสงผลกับการประพฤติตัว

ของบริเวณจุดเชื่อมตอเมื่อนำไปประยุกตใชกับงานพื้นคอนกรีตอัดแรงภายใตแรงทางดานขางสลับทิศได ธนกร 

ขุนฤทธิ์ และคณะ, (2020) ทำการทดลองโดยเสริมหมุดรับแรงเฉือนชนิด Double Headed Studในแผนพ้ืน 

แตในการทดลองเสาถูกออกแบบใหมีความเหนียวจึงไมเกิดการเฉือนทะลุที่แผนพื้นจึงยังไมสามารถใชผลการ

ทดลองประเมนิกำลังเมื่อแผนพื้นบริเวณจุดเชื่อมตอถึงภาวะขีดสุดได  

            สำหรับการทดลองโดยใชเหล็กปลอกปด (Closed-Hoop Stirrups) ที ่นิยมใชงานในประเทศไทย  

ขอมูลงานศึกษาที่รายงานใน Prawatwong et al., (2020) บงชี้วาการเสริมเหล็กปลอกปดปองกันการเฉือน

ทะลุในแผนพื้นคอนกรีตอัดแรงที่บาง อาจไมไดชวยเพิ่มกำลังการตานทานการเฉือนทะลุอยางมีนัยสำคัญ ซึ่ง

สอดคลองกับที่ระบุโดย ACI 318-14 อยางไรก็ตามผลการทดลองบงชี้วาเหล็กปลอกปดชวยใหจุดเชื่อมตอทน

การโยกตัวไดสูงสุดไดข้ึนเมื่อเทียบกับแผนพ้ืนที่ไมมีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือน  
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            หลังจาก ค.ศ. 2012 ยังไมพบบทความที่ไดรับการตีพิมพลงในวารสารวิชาการระดับนานาชาติ

เกี่ยวกับการเพิ่มความสามารถในการตานทานแผนดินไหวโดยวิธีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนบริเวณจุดเชื่อมตอ

ของพื้นคอนกรีตอัดแรงในระบบที่มีการยึดเหนี ่ยว (Bonded System) ที่นิยมใชงานในประเทศไทย ดังนั้น

ปจจุบันจึงขาดแคลนองคความรูที่วิศวกรผูออกแบบจะสามารถนำมาใชในการออกแบบเพื่อปองกันการวิบัติ

แบบเฉือนทะลุภายใตแรงแผนดินไหว 

           เพื่อเติมเต็มชองวางดังกลาวโครงการวิจัยนี้จึงทำการศึกษาวิจัยตอเนื่องจาก Prawatwong et al. 

(2012) และ Prawatwong et al. (2020) โดยขยายขอบเขตการศึกษามาถึงการประพฤติตัวตอบสนองของ

จุดเชื่อมตอของพื้นคอนกรีตอัดแรง ชนิดมีแรงยึดเหนี่ยว (Bonded System) ที่มีการออกแบบเสริมหมุดเฉือน 

(Stud Shear Reinforcement) ฝงเขาไปในแผนพื้นใกลเสาและตรวจวัดการประพฤติตัวภายใตการโยกตัวสลับ

ทิศของเสาจากผลของแผนดินไหวจนเกิดการวิบัติที่ภาวะขีดสุด โดยผลการทดลองบนแบบจำลองที่ไมมีการ

เสริมเหล็กรับแรงที่รายงานใน Prawatwong et al. (2012) และ Prawatwong et al. (2020) กอนหนานี้ จะ

ถูกนำมาใชเพื่อการเปรียบเทียบ ซึ่งขอมูลที่ไดจากการทดลองจะนำไปสูการประเมินความเหมาะสมของสมการ

ที่ระบุตามมาตรฐานการออกแบบ ACI Building Code ฉบับปจจุบันในสวนที่เกี่ยวของกับกำลังตานทานการ

เฉือนทะลุ (Punching Shear Strength) และขีดจำกัดการเอียงตัวของจุดเชื่อมตอ (Design Drift Limit) ที่ยอม

ใหสำหรับการออกแบบตานทานแผนดินไหวของบริเวณจุดเชื่อมตอในพื้นคอนกรีตอัดแรง ซึ่งจะมีการอภิปราย

ผลในบทท่ี 5 ตอไป 
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บทที ่3 

วิธีดำเนินงานวิจัย 
 

3.1 ภาพรวมของกระบวนการวิจัย 

            การศึกษาวิจัยนี้เปนการทดลองระยะที่ 4 ซึ่งตอเนื่องจากการทดลองในระยะที่ 1 ถึงระยะท่ี 3 ที่

คณะผูวิจัยทำการทดลองไปแลวกอนหนานี้ (Prawatwong et al. (2012), Prawatwong et al. (2020)) 

ซึ่งการทดลองในโครงการวิจัยนี้จะเก่ียวกับการเพิ่มความสามารถตานทานแผนดินไหวของจุดเชื่อมตอ

ระหวางเสาและพ้ืนคอนกรีตอัดแรงชนิดมีแรงยึดเหนี่ยวโดยวิธีการเสริมแทงเหล็กรับแรงเฉือนในรูปแบบ

หมุดเฉือน (Stud Shear Reinforcement, SSR) เขาไปในในแผนพื้นบริเวณวิกฤติ โดยมีวัตถุประสงคเพื่อ

ศึกษาผลของหมุดเฉือนในการปองกันการวิบัติแบบเฉือนทะลุ (Punching Shear Failure) และคนหาวิธีที่มี

ประสิทธิภาพในการเพ่ิมขีดความสามารถตานทานแผนดินไหว สำหรับพ้ืนคอนกรีตอัดแรงชนิดมีแรงยึด

เหนี่ยว ท่ีนิยมใชแพรหลายในการกอสรางอาคารในประเทศไทย 

           เพ่ือใหบรรลุวัตถุประสงคดังกลาวแบบจำลองโครงสรางขนาด 3/5 ของ โครงสรางตนแบบถูก

ออกแบบและกอสรางแลวทำการทดลองใหแรงเพื่อทำใหเกิดการโยกตัวสลับทิศทางดานขางจากการจำลอง

ผลของแผนดินไหวในหองปฏิบัติการวิศวกรรมโครงสราง ณ สถาบันเทคโนโลยีแหงเอเชีย (AIT) โดยระหวาง

การทดลองมีการเพิ่มระดับความรุนแรงของการโยกตัวข้ึนเพ่ือสำรวจพฤติกรรมตอบสนองที่เกิดขึ้นบริเวณ

วิกฤติโดยละเอียด ตั้งแตพฤติกรรมชวง Linear Elastic จนกระทั่งถึงภาวะขีดสุดที่โครงสรางเกิดการวิบัติ 

บทนี้จะนำเสนอรายละเอียดของแบบจำลองที่ใชในการทดสอบ รูปแบบการโยกตัวสลับทิศที่ปลายเสาที่ใช

ในการทดลอง วิธีการเก็บขอมูลระหวางการทดลอง และวิธีการสำรวจขอมูลหลังแบบจำลองเกิดการวิบัติ 

3.2 การออกแบบการทดลองเพื่อประเมินความสามารถตานทานแผนดินไหว 

            การออกแบบการทดลองในโครงการวิจัยนี้ ผูวิจัยออกแบบการทดลองโดยใชแบบจำลองแยกสวน

จากขนาดโครงสรางตนแบบที่พบบอยในประเทศไทย เชนเดียวกันกับการทดลองในระยะแรก และมีการ

ควบคุมตัวแปรหลัก Gravity Shear Ratio เทากับ 0.28 (Vg/V0 = 0.28) เหมือนกับการทดลองในระยะที่ 1 

(S1) ที่ไมมีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือน และการทดลองในระยะท่ี 3 (SS1) ท่ีมีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนใน

รูปแบบเหล็กปลอกปด (Closed-hoop Stirrups) ท่ีคณะผูวิจัยไดทำการทดลองไปแลวกอนหนานี้ เพื่อ

สะดวกตอการเปรียบเทียบผลการศกึษา 
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            แบบจำลองที่ใชในการทดลอง เปนการจำลองแยกสวนจากบริเวณจุดเชื่อมตอของพ้ืนและเสาที่

อยูภายในอาคารซึ่งเมื่อถูกแรงกระทำทางดานขางจะมีจุดดัดกลับ (จุดที่มีโมเมนตดัดเทากับศูนย) อยูที่

ครึ่งหน่ึงของความยาวเสาทั้งดานบนและดานลางและที่กลางแผนพ้ืนระหวางเสาถึงเสา (รูปที่ 3.1)  เพ่ือให

โมเมนตดัดที่เกิดข้ึนในแบบจำลองที่ใชในการทดลองคลายคลึงกับที่เกิดข้ึนกับโครงสรางตนแบบขณะเกิด

การโยกตัวจากแผนดินไหว ปลายพ้ืนทั้งสองขางของแบบจำลอง นักวิจัยสวนใหญมักออกแบบใหรองรับดวย

จุดรองรับแบบลอเลื่อน (Roller Support) หรือชนิดแทงเหล็กที่มีปลายหมุน (Pin-ended Bar) สวนปลาย

เสาดานลางรองรับดวยจุดรองแบบบานพับ (Hinge Support) ซึ่งแบบจำลองแยกสวนลักษณะน้ีนักวิจัย

หลายกลุมนิยมใชในการทดลอง ซึ่งในโครงการนี้ขนาดมิติของแบบจำลองท่ีใชแสดงไวในรูปที่ 3.2 

(a) Moment diagram in full scale prototype by lateral load

5.0 m.

1.8 m.

Lateral load

(b) Isolated model in the first phase

5.0 m.

1.8 m.

Lateral load

5.0 m.

Moment diagram

1.8 m.

Lateral load

(e) Isolated model in this phase 

  (S1 without drop panel or shear reinforcement*)
(c) Isolated model in the second phase

  (S2D with drop panel*)

          (with shear reinforcement)

  (drop panel)

5.0 m.

1.8 m.

Lateral load

(d) Isolated model in the third phase

  (SS1 with closed-hoop stirrups**)

  (with shear reinforcement)
 
          (SS2 with stud shear reinforcement, SSR***)

3 m.

3 m.

 

* Prawatwong et al. (2012), ** Prawatwong et al. (2020), *** This study 

รูปท่ี 3.1 แสดงความสัมพันธของแบบจำลองแยกสวนและโครงสรางตนแบบ 
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รูปท่ี 3.2 แสดงขนาดมิติของแบบจำลองที่ใชในการทดลอง 

            สำหรับการออกแบบหมุดเฉือนในแผนพ้ืน แบบกอสรางอาคารท่ีมีการเสริมหมุดเฉือนในประเทศ

ไทยจำนวน 3 หลัง ถูกรวบรวมเพ่ิมเติมจากโครงการระยะแรก โดย Luckkikanun (2020) และนำมา

คำนวนหาดัชนีโครงสราง (Structural Indices) เพ่ือใชเปนแนวทางการออกแบบการเสริมหมุดเฉือนในพื้น

แบบจำลองใหใกลเคียงกับชวงท่ีนิยมใชงานออกแบบในประเทศไทย ขอมูลที่เก่ียวของแสดงในตารางที่ 3.1 

ตารางที่ 3.1 ขอมูลการอัดแรงและหมุดรับแรงเฉือนท่ีนิยมออกแบบใชงานในประเทศไทย 

   ดัชนีโครงสราง 

 

ชนิดอาคาร 

Span 

(mm) 

ขนาดเสา 

(mm x mm) 
'

pc

c

f

f
 

d

  0S

d
 S

d
 

คอนโดมิเนียม 5800 400 x 1200 0.23 3.20 0.18 0.35 

อพารทเมน 10700 300 x 600 0.42 5.10 0.24 0.63 

อาคารสวนบุคคล 5700 250 x 250 0.39 4.38 0.31 0.63 

Average Value - - 0.35 4.23 0.24 0.54 

แบบจำลอง        

S1 (ไมมีเหล็กรับแรงเฉือน) * 5000 250 x 500 0.27 - - - 

SS1 (เสริมเหล็กปลอกปด) ** 5000 250 x 500 0.29 - - - 

SS2 (เสริมหมุดเฉือน) *** 5000 250 x 500 0.29 4.42 0.42 0.50 

หมายเหต:ุ * Prawatwong et al. 2012, ** Prawatwong et al. 2020   *** ที่ทำการทดลองในโครงการวิจัยนี้. 

คา pcf และ 
'

cf  ในตารางหนวย MPa, d = 0.8h, แบบจำลอง S1, SS1, SS2 คา Vg/V0 ออกแบบใหเทากับ 0.28 เทากัน 
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ในตารางที่ 3.1 ดัชนีโครงสรางที่ใหไวมีนิยามความหมายดังนี้ 

'/pc cf f   = อัตราสวนหนวยแรงอัดที่ตำแหนงคอนกรีตเซนทรอยดของแผนพ้ืนเทียบกับ   

                 รากที่สองของกำลังอัดประลัยของคอนกรีต (Prestressing ratio) 

  /d      = อัตราสวนระยะหมุดเฉือนตัวสุดทายวัดจากหนาเสาตอความลึกประสิทธิผลของหนาตัดพื้น 

  0 /S d     = อัตราสวนระยะหมุดเฉือนตัวแรกวัดจากหนาเสาตอความลึกประสิทธิผลของหนาตัดพื้น 

  /S d      = อัตราสวนระยะเรียงหมุดเฉือนตอความลึกประสิทธิผลของหนาตัดพ้ืน 

โดย ความลึกประสิทธิผล (d) ที่ใชในการคำนวณในตาราง 3.1 คิดจาก 80 เปอรเซ็นตของความหนาพื้น 

(0.8 h) ตามที่ระบุไวในมาตรฐาน ACI 318-14 Section 22.6.2.2  

S0

S0 S





 
 

รูปที่ 3.3 แสดงรูปนิยามความหมายตัวแปรตางๆที่ใชคำนวณคาดัชนีในตาราง 3.1 

3.2.1 แบบรายละเอยีดของแบบจำลองโครงสราง 

ในการออกแบบการทดลองเพ่ือใหสามารถเปรียบเทียบประสิทธิภาพในการเพิ่มขีดความสามารถ

ตานทานแผนดินไหว ตามวัตถุประสงคของโครงการวิจัย ในการออกแบบ SS2 ที่มีการเสริมหมุดเฉือนใน

แผนพ้ืนในโครงการวิจัยนี้ ดัชนีโครงสรางที่ใชออกแบบแบบจำลอง S1 ที่ไมมีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือน 

และ SS1 ที่มีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนในรูปแบบเหล็กปลอกปด จาก Prawatwong et al, (2012) และ 

Prawatwong et al, (2020) จากการทดลองในระยะที่ 1 และระยะท่ี 3 ที่ทดลองไปแลวกอนหนานี้ ไดถูก

นำมาพิจารณารวมดวย ซึ่งในโครงการวิจัยนี้แบบจำลอง SS2 ผูวิจัยใชขนาดหนาตัดเสา 0.25 X 0.50 m 

สูง 1.80 m. ขนาดความยาวชวงพื้น (Span) 5.7 m เทากันกับ S1 และ SS1 ที่ทำการทดลองไปแลวกอน

หนานี้ สวนความหนาของแผนพ้ืนท่ีใชหนา 0.15 m ซึ่งเปนความหนาของแผนพื้นที่มีการยอสวนเปนขนาด 
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3/5 เทาของความหนาที่นิยมใช (0.25 m) ในแบบกอสรางอาคารคอนกรีตอัดแรงท่ีมีการเสริมเหล็กรับแรง

เฉือนในแผนพ้ืนที่นิยมออกแบบใชงานในประเทศไทย อัตราสวนการเสริมเหล็กบนและลางถูกควบคุมให

ใกลเคียงกันกับการทดลองที่ไมไดเสริมหมุดเฉือน สวนการออกแบบหมุดเฉือนนั้นใชคาเฉลี่ยที่ผูออกแบบใน

ประเทศไทยนิยมใชที่แสดงไวในตารางท่ี 3.1 มาออกแบบใชกับแบบจำลอง ยกเวนระยะ S0 ของหมุดเฉือน

ตัวแรก (ดูรูป 3.3) ที่ไมสามารถวางใหอยูในชวงที่ผูออกแบบนิยมไดเนื่องจากติดแนววางทอของลวดอัดแรง

ที่มีขนาดใหญ ไมสามารถขยับเขาไปตามที่ตองการได จึงมีการปรับตำแหนงเล็กนอยใหสอดคลองกับ

เงื่อนไขตามสภาพการกอสรางที่สามารถวางได สำหรับแบบรายละเอียดของแบบจำลองยอสวน การจัดการ

ทดสอบ รวมถึงตำแหนงการติดตั้งอุปกรณวัดตางๆ แสดงในแบบรายละเอียดที่ใหไวในภาคผนวก ก. 

3.2.2 การกำหนดทิศทางและเคร่ืองหมาย 

เพ่ือใหสะดวกตอการอางอิงเก่ียวกับทิศทาง ผูวิจัยมีการกำหนดสัญลักษณทิศทางในการใหแรง

กระทำทางดานขางที่ตำแหนงปลายเสาดานบน (ดูรูปที่ 3.4) โดยทิศ  N-S เปนทิศที่ขนานกับแนวแรงที่

กระทำจาก Hydraulic Actuator ท่ีทำใหเกิดการโยกตัว โดยการใหแรงจาก Hydraulic Actuator ไปใน

ทิศเหนือ (N) หมายถึง แรงผลักเกิดขึ้นในทิศทางบวกและจะทำใหเกิดการเอียงตัวของเสาเปนคาบวก 

(Drift+) และการใหแรงดึงจาก Hydraulic Actuator กลับมาในทางทิศใต (S) หมายถึง การใหแรงใน

ทิศทางลบและจะทำใหเกิดการเอียงตัวของเสาเปนคาลบ (Drift-) 

Supporting
 frame 

Steel
reaction wall 

N
Load cell 

Sand bags

Hydraulic 
actuator 

Torsional 
restraining 

system 

Hinge 
support

Strong floor

Reference 
frame 

Pin-ended
link

Pin-ended
link

Torsional 
restraining 

system 

 

รูปที่ 3.4 แสดงแผนภาพการจัดการทดสอบและทิศทางอางอิง 
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3.3 คุณสมบัติของวัสดุและการเสริมเหล็กในแบบจำลอง 

วัสดุหลักที่ใชในการกอสรางแบบจำลองที่ใชในการทดสอบประกอบดวย คอนกรีต ลวดเหล็กตี

เกลียวกำลังสูงที่ใชในการอัดแรง หมุดเหล็กรับแรงเฉือน และ เหล็กเสริมที่ใชเปนสวนสนับสนุนอ่ืนๆ  ซึ่ง

ระหวางการกอสรางมีการเก็บตัวอยางของวัสดแุตละชนิดนำมาทดสอบหาคุณสมบติทางกลที่จำเปน เพื่อให

ทราบถึงคณุสมบัติของวัสดุที่แทจริงของแบบจำลอง คุณสมบัติของวัสดุจะมีการกลาวถึงในลำดับถัดไป สวน

รายละเอียดการเสริมเหล็กในแบบจำลองผูวิจัยแสดงไวในแบบรายละเอียดใน ภาคผนวก ก. นอกจากนั้นใน

สวนทายของหัวขอ 3.3 ภาพถายการกอสรางโครงสรางแบบจำลองเฉพาะสวนที่สำคัญถูกแสดงไวในรูปท่ี 

3.8 – 3.13  

3.3.1 คอนกรีต 

ในการกอสรางแบบจำลอง ผูวิจัยเลือกใชคอนกรีตผสมเสร็จ (Ready Mixed Concrete) ในการ

หลอเสาสวนลาง แผนพ้ืนคอนกรีตอัดแรงและเสาสวนบนของแบบจำลอง โดยกอนเทคอนกรีตแตละสวนมี

การเก็บตัวอยางคอนกรีตในแบบหลอแทงทรงกระบอกมาตรฐาน (Cylinder) จำนวนสวนละ 12 ตัวอยาง 

แลวนำไปทดสอบกำลังอัดประลัยของคอนกรีตท่ีอายุตางๆ ผลการทดสอบกำลังอัดประลัยที่แทจริงของ

คอนกรีตที่ทดสอบได แสดงไวในตารางที่ 3.2 

ตารางที่ 3.2 ผลการทดสอบกำลังอัดของคอนกรีต 

สวนของโครงสราง อายุคอนกรีต  กำลังอัดประลัย  

(kg/cm2)  

กำลังอัดประลัย  

(MPa) 

เสาสวนลาง 
28 วัน 425 41.68 

วันที่ทำการทดลอง 483 47.37 

เสาสวนบน 
28 วัน 453 44.42 

วันที่ทำการทดลอง 504 49.43 

พ้ืนคอนกรีตอัดแรง 

วันท่ีทำการอัดแรง 313  30.69 

28 วัน 371 36.38 

วันที่ทำการทดลอง 393 38.52 
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3.3.2 ลวดอัดแรง 

 ในการอัดแรงแผนพื้นแบบจำลอง ลวดที่ใชเปนชนิดเจ็ดเสนตีเกลียว (7-wire Strand) กำลังสูง

เกรด 270 เสนผานศูนยกลางขนาด 12.7 มิลลิเมตร สำหรับการวางลวดอัดแรงในแผนพ้ืน แสดงในแบบ

รายละเอียดในรูปที่ ก.6 (ในภาคผนวก ก) กอนทำการทดสอบตัวอยางของลวดจำนวน 3 ตัวอยาง ถูกนำไป

ทดสอบหาคุณสมบัติทางกลในหองปฏิบัติการ ผลการทดสอบแสดงในตารางที่ 3.3  

ตารางที่ 3.3 คุณสมบัติทางกลของลวดอัดแรงที่ใชในแบบจำลอง 

Test No. Cross Section Area 

(mm2) 

Yield Stress 

(MPa) 

Max Load 

(kgf) 

Tensile Strength  

(MPa) 

1 99.58 1,704 19,100 1,881 

2 99.58 1,721 19,300 1,901 

3 99.58 1,704 19,700 1,940 

Average 99.58 1,710 19,367 1,907 

 

            การวางลวดอัดแรงในพ้ืนตามรูปท่ี ก.6 ลวดอัดแรงชนิดตีเกลียวจำนวน 10 เสน ถูกรอยอยูในทอ 

(Tendon) จำนวน 8 ทอ โดยที่ทอเสนริมของแตละทิศทางไดรอยลวดอัดแรงไว 2 เสน สวนในทออื่นๆ รอย 

1 เสน การวางทอในทิศทางขนานกับแนวแรง (N-S) วางในรูปแบบกระจุกตัวที่บริเวณแถบหัวเสา โดยมี

ระยะหางแตละเสนเทากับ 30 cm. ยกเวน 2 เสนที่อยูระหวางเสามีระยะหางเทากับ 33 cm. ในอีกทิศทาง

หนึ่ง การวางทอในแนวตั้งฉากกับแนวแรง (E-W) วางในรูปแบบกระจายตัวทั่วแผนพื้น โดยมีระยะหางกัน

เทากับ 58 cm. ถึง 59 cm. และหางจากขอบพื้น 80 cm. 

             

3.3.3 เหล็กเสริมในแผนพื้น 

เหล็กขอออยเสนผานศนูยกลาง 10 mm (DB10) ชั้นคุณภาพ SD30 ถูกนำมาใชเปนสวนสนับสนุน

อ่ืนๆ ในแผนพ้ืน เชน เหล็กเสริมลางและเหล็กเสริมบนบริเวณใกลหัวเสา ผลการทดสอบคุณสมบัติทางกล

ของเหล็กขอออยดังกลาวแสดงไวในตารางที่ 3.4 ซึ่งจากผลการทดสอบวัสดุ 3 ตัวอยาง ไดคาหนวยแรงท่ีจุด

ครากเฉลี่ยเทากับ 373.97 MPa และคาความตานทานแรงดึงสงูสุดเฉลี่ยเทากับ  573.55 MPa 

 

 

 

 



44 
 

 
 

ตารางที่ 3.4 คุณสมบัติทางกลของเหล็กขอออย DB10 ชั้นคุณภาพ SD30 

Test No. Measured 

Dimeter 

Cross Section 

Area (mm2) 

Yield 

Stress 

(MPa) 

Max Load 

(kgf) 

Tensile 

Strength  

(MPa) 

1 10.11 80.24 415.70 5,200 635.77 

2 10.81 91.73 355.05 5,200 556.10 

3 11.00 94.99 351.15 5,120 528.79 

Average 10.64 88.99 373.97 5,173.3 573.55 

 

            การเสริมเหล็กบน  รูปท่ี ก.7 (ในภาคผนวก ก.) แสดงรายละเอียดเหล็กเสริมลางและเหล็กเสริม

บนในแผนพ้ืนแบบจำลอง SS2 ท่ีใชในการทดลอง เหล็กบนแตละดานถูกออกแบบใหมีการเรียงกระจายอยู

ในบริเวณแคบ ๆ ใกลหัวเสาในระยะ c + 3h เม่ือ c คือขนาดความกวางเสา และ h คือ ความหนาของแผน

พื้น ซึ่งปริมาณเหล็กบนและการเรียงเหล็กและความยาวที่ใชในการออกแบบเปนไปตามขอกำหนดใน

มาตรฐาน ACI 318-14 Section 8.6.2.3, Section 8.7.5.3 และ Section 8.7.5.5.1 ตามลำดับ เพื่อให

เปนไปตามขอกำหนดดังกลาว เหล็ก DB10 ยาว 2.2 m. จำนวน 10 เสน ถูกเรียงในทิศขนานกับแนวแรง 

(N-S) โดยใชระยะเรียง 8 cm. กระจายอยูในชวงความกวาง 70 cm. บริเวณใกลหัวเสา ในทิศทางตั้งฉาก

กับแนวแรง (E-W) เหล็ก DB10 ยาว 2.0 m. จำนวน 12 เสน โดยใชระยะเรียง 8 cm. กระจายอยูในชวง

ความกวาง 95 cm. ซึ่งคิดเปนอัตราสวนเหล็กเสริมบนตอพ้ืนที่หนาตัดคอนกรีต (Effective area) ได

เทากับ 0.00085 ในแตละดาน ซึ่งอัตราสวนเหล็กเสริมบนบริเวณใกลหัวเสาถูกควบคุมใหมีคาใกลเคียงกับ

การทดลองบนแบบจำลอง S1 ท่ีไมมีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือน (Prawatwong et al, 2012) และ SS1 ที่

มีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนในรูปแบบเหล็กปลอกปด (Prawatwong et al, 2020) ที่มีการทดลองไปแลว

กอนหนานี้ 

            การเสริมเหล็กลาง เหล็ก DB10 ถูกวางเรียงเปนตะแกรงในแผนพ้ืน โดยมีระยะเรียงอยูระหวาง 

50 cm.  - 55 cm.  เพื่อปองกันการราวเนื่องมาจากการเปลี่ยนแปลงอุณหภูมิตามมาตรฐาน ACI 318-14 

Section 8.6.1.1 นอกจากนั้นมีการใชเหล็ก DB10 วิ่งผานหัวเสาเปนจำนวน 4 เสน เพื่อปองกันการวิบัติ

แบบกาวหนาตามสมการที่ระบุโดย ACI 352-1R-89 Eq. (5-1) และตามมาตรฐาน ACI 318-14 Section 

8.7.4.2.2 แบบการวางเหล็กลางในแผนพ้ืนแสดงไวในรูป ก.7 ในภาคผนวก ก. 
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3.3.4 เหล็กเสริมในเสา 

            เสาถูกออกแบบใหรับแรงทางดานขางจาก Hydraulic Actuator สูงสุดขนาด 50 ตัน โดยเสาถูก

ออกแบบใหมีพฤติกรรมอยูในชวง Linear Elastic ตลอดการทดลอง เสามีขนาด 25 cm x 50 cm เหล็ก

ขอออยเสนผานศูนยกลาง 28 mm (DB28) ชั้นคุณภาพ SD40 จำนวน 12 เสน ถูกนำมาใชเปนเหล็กแกน

เสา (รูป ก.9 ในภาคผนวก ก.) สวนเหล็กปลอกใช เหล็ก DB10 จำนวน 3 ปลอกวางหางกันดวยระยะเรียง 

6 cm. เพ่ือปองกันการวิบัติจากแรงเฉือนที่คาดวาจะเกิดขึ้นระหวางการทดลอง นอกจากน้ันมีการอัดแรงที่

ตำแหนงปลายทางดานบนเสาดวยลวดอัดแรงจำนวน 3 เสน กอนทำการทดลอง  

3.3.5 หมุดรับแรงเฉือน 

1
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8 x 60

Section 1 - 1
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8 x 60

50 50
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230 230
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รูปท่ี 3.5 แสดงการวางแทงหมุดเหล็กรับแรงเฉือนในแผนพ้ืนบริเวณใกลตำแหนงเสา  

 การเสริมหมุดรับแรงเฉือนในแผนพ้ืนรอบหัวเสาของแบบจำลอง มีการใชหมุดชนิดที่ 2 (Type 2) 

ตามมาตรฐาน ASTM ท่ีมีปลายบานออกท้ังสองดาน (Double-Headed Stud) ในการติดตั้งใชหมุดหลาย

ตัวเชื่อมติดกับเหล็กแบนกวาง 2.54 cm หนา 2.3 mm เปนชุดรางเหล็ก 1 ชุด เพื่อใหอยูในตำแหนงอยาง

มั่นคง (ดูรูป 3.6)  โดยราง 2 ชุดใชติดตั้งในแผนพื้นทั้งสองดานของเสาในทิศทางการใหแรงสลับทิศ (N-S) 

และใชราง 3 ชุดติดตั้งทางดานขางทั้งสองดานของเสาในทิศทางตั้งฉากกับทิศทางการใหแรงสลับทิศ (E-W) 

หมุดรับแรงเฉือนที่ใชเชื่อมติดกับรางมีขนาดเสนผานศูนยกลางระบุ 12 mm มีความสูงของหมุด 12.5 cm 

แตละหมุดมีระยะหาง 6 cm โดยหมุดตัวแรกอยูหางจากขอบเสา 5 cm ราง 1 ชุดใชหมุดจำนวน 9 ตัว โดย

คุณสมบัติของหมุดเปนไปตามมาตรฐาน ASTM A1044/A1044M  
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รูปที่ 3.6 แสดงหมุดรับแรงเฉือนที่ใชในการศึกษาและเมื่อเชื่อมติดเหล็กแบนประกอบเปนราง  

มาตรฐาน ASTM A1044/A1044M มีการกำหนดคุณสมบัติทางกลของหมุดรับแรงเฉือนไวดังนี้ 

กำลังดึงที่จุดคราก (Yield Strength) และหนวยแรงดึงสูงสุด (Tensile Strength) ขั้นต่ำตองไมนอยกวา 

350 MPa และ 450 MPa ตามลำดับ ทางผูวิจัยไดสุมตัวอยางหมุดรับแรงเฉือนไปทำการทดสอบคุณสมบัติ

ทางกลในหองปฏิบัติการ ผลการทดสอบไดคา Yield Strength เฉลี่ยเทากับ 380 Mpa (3,875 ksc) และ 

Tensile Strength เฉลี่ยเทากับ 594 Mpa (6,057 ksc) คาดังกลาวผานตามเกณฑที่มาตรฐาน ASTM 

A1044/A1044M กำหนด ซึ่งผลการทดสอบคุณสมบัติทางกลของหมุดรับแรงเฉือนแสดงไวในตารางที่ 3.5  

ตารางที่ 3.5 คาคณุสมบัติทางกลของหมุดเฉือน 

 

Test 

No. 

Measured 

diameter 

(mm.) 

Effective 

area 

(mm2) 

Yield stress 

(MPa) 

Max load 

(kgf) 

Tensile 

strength 

(MPa) 

Elongation 

(%) 

 1* 12.05 113.98 380 6,240 537 11 

2 11.31 100.41 - 6,120 598 8 

3 11.28 99.88 - 6,600 648 8 

  Average 380 6,320 594 9 

*ตัวอยางทดสอบที่มีการติดเกจวัดความเครยีด 

แบบรายละเอียดแสดงการวางรางแทงหมุดเหล็กรับแรงเฉือนในแผนพื้นบริเวณใกลตำแหนงเสา

แสดงไวโดยละเอียดในรูป ก.8 ในภาคผนวก ก. 
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รูปท่ี 3.7 แสดงรูปแบบการจัดรูปแบบการวางรางหมุดเฉือนกอนนำไปติดตั้งในแบบจำลอง SS2 

 

 

 

 
 

รูปที่ 3.8 ภาพถายแสดงการวางลวดอัดแรงในแผนพ้ืนแบบจำลอง SS2  
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รูปท่ี 3.9 ภาพถายแสดงการเสริมเหล็กเสา ลวดอัดแรง และหมุดเฉือนในพื้นแบบจำลอง SS2  

 

 

 

 

รูปที่ 3.10 ภาพถายแสดงจุดเชื่อมตอแบบจำลอง SS2 ที่ติดต้ังสายสัญญานแลวกอนการเทคอนกรีต 
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รูปที่ 3.11 แบบจำลองที่พรอมอัดแรง หลังเทการบมคอนกรีตจนแข็งตัวไดที่ 

 
 

 
 

รูปท่ี 3.12 ภาพถายแสดงการอัดแรงแผนพ้ืน 
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รูปท่ี 3.13 ภาพถายแสดงการอัดแรงแผนพ้ืน 

 

3.4 การทดสอบความสามารถในการตานทานแผนดนิไหวในหองปฏิบัติการ 

            กอนทำการทดลอง หลังจากกอสรางแบบจำลองบนจุดรองรับที่ติดตั้งบน Concrete Strong 

Floor ของหองปฏิบัติการ (ตามรูป 3.4) ทำการอัดแรงและเกราทเสร็จเรียบรอยแลว ระบบปองกันการบิด

ตัว (Torsional Resisting System) ถูกติดตั้งที่ขอบของพื้นดานทิศเหนือและทิศใตในทิศตั้งฉากกับทิศทาง

ที่ใหแรงทางดานขางกระทำ (ดูรูปที่ 3.15 และ 3.16) เพื่อปองกันการบิดตวัของแบบจำลองระหวางทดสอบ  

3.4.1 การวางน้ำหนักบรรทุกในแนวดิ่ง Gravity Load 

เพื่อควบคุมตัวแปรหลัก Gravity Shear Ratio (Vg/V0) เทากับ 0.28 ใหเทากับการทดลองบน

แบบจำลอง S1 ที่ไมมีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนและบนแบบจำลอง SS1 ที่มีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนใน

รูปแบบเหล็กปลอกปดที่ทดลองไปแลวกอนหนานี้ ทรายน้ำหนักกระสอบละ 50 kg ถูกใชแทนน้ำหนัก

บรรทุกในแนวดิ่งโดยจัดเรียงที่ตำแหนงตางๆ ทั้งดานลางและดานบนพื้นตามรูป ก.10 และ ก.11 ใน

ภาคผนวก ก. (เหมือนกับท่ีทดสอบบนแบบจำลอง SS1) ซึ่งการออกแบบจัดวางตำแหนงถุงทรายใชวิธี

ทดลองจัดเรียงแลววิเคราะหดวยเทคนิค Finite Element Method เพื่อใหไดคา Vg = 140.8 kN สวนคา 

V0 คำนวณโดยใช Eq. 22.6.5.5a ตามมาตรฐาน ACI 318-14 Section 22.6.5.5  
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รูปท่ี 3.14 แสดงภาพการจัดการทดลองมุมมองจากทางดานบน 
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รูปที่ 3.15 รูปตัด A - A แสดงแผนภาพการจัดการทดลองมุมมองทางดานขาง 
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Steel reaction wall
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system  
 
 

รูปที่ 3.16 รูปตัด B - B แสดงระบบปองกันการบิดตัวดานขาง 

 

3.4.2 การจำลองการโยกตัวจากแผนดินไหว 

วิธีการจำลองการโยกตัวสลับทิศจากแผนดินไหวท่ีกระทำตอบริเวณจุดเชื่อมตอ ในหองปฏิบัติการ

ทำโดยใช  MTS Hydraulic Actuator รับแรงไดสูงสุด 500 kN ยึดติดกับปลายเสาดานบนของแบบจำลอง 

โดยปลายดานตรงกันขามยึดติดกับผนังรับแรงปฏิกิริยา (Reaction Wall) แสดงดังรูปที่ 3.15 ในระหวาง

การทดลองจะทำการผลักหรือดึงใหเกิดการเคลื่อนตัวทางดานขางสลับทิศที่ปลายเสาดานบนของ

แบบจำลองในทิศทางเหนือ-ใต (N-S)  โดยคอยๆ เพิ่มระดับการเคลื่อนตัวสูงสุดทุกๆ 2 รอบ เพ่ือใหเกิดการ

เอียงของเสา (% Drift) เพิ่มขึ้นทุกๆ 2 รอบ จนกระทั่งแบบจำลองเกิดการวิบัติ โดยมีการกำหนดระดับ

เปาหมายการเคลื่อนตัวดานขางของปลายเสาดานบนดังแสดงในรูปที่ 3.17 

โดยตลอดการทดสอบออกแบบใหมีการตรวจจับขอมูลที่แตละจังหวะการเคลื่อนตัวจากเครื่องมือ

วัดที่ติดตั้งไวผานอุปกรณตรวจจับขอมูล (Data Logger) และสงไปบันทึกลงยังคอมพิวเตอร กระบวนการ

เก็บบันทึกขอมูลระหวางการทดสอบแสดงเปนแผนภาพไวในรูปที่ 3.18 
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รูปท่ี 3.17 ภาพแสดงรูปแบบการโยกตัวสลับทิศที่ปลายเสาที่ใชในการทดลอง 
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รูปที่ 3.18 แผนภาพแสดงการเก็บขอมูลระหวางการทดลอง 
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3.4.3 การติดตั้งเครื่องมือวัด 

เครื่องมือวัดหลายชนิดถูกออกแบบและติดตั้งไวใหวัดขอมูลท่ีทุกจังหวะการเคลื่อนตัวขณะทำการ

ทดสอบซึ่งมีการเชื่อมตอสายสัญญาณจากเครื่องมือวัดเหลานั้นเขาสูอุปกรณตรวจจับขอมูล (Data Logger) 

โดยเครื่องมือวัดท่ีทำการติดตั้งแบงออกเปน 3 กลุมหลัก ไดแก  

1. เครื่องมือวัดความเครียด (Strain Gauges) ซึ่งไดทำการติดตั้งไวที่ตำแหนงตางๆ ทั้งในหมุด

เหล็กรับแรงเฉือน บนลวดอัดแรงและเหล็กเสริมในแผนพื้นกอนมีการเทคอนกรีต 

2. เครื่องมือวัดการเคลื่อนตัว (Displacement Transducer หรือ LVDT) เพ่ือตรวจดูการ

เคลื่อนที่ตำแหนงตางๆ ของโครงสราง การเคลื่อนตัวของจุดรองรับ และการเคลื่อนตัวของผนัง

รับแรงปฏิกิริยา ระหวางทำการทดลอง 

3. เครื่องมือวัดแรง (Load Cell) และการเปลี่ยนตำแหนงท่ีปลายเสาดานบน 

ตำแหนงการติดตั้งเครื่องมือวัดในการทดลองแสดงไวในรูปที่ ข.1 – ข.7 (ในภาคผนวก ข.)  

 

3.4.4 การทดสอบในหองปฏิบัติการและการบันทึกขอมูล 

หลังจากสรางแบบจำลองในหองปฏิบัติการจนเสร็จสมบูรณแลว แบบจำลอง SS2 ท่ีมีการเสริม

หมุดเฉือนไดถูกทำการทดสอบเพื่อประเมินความสามารถในการตานทานแผนดินไหวในหองปฏิบัติการ 

ภายใตน้ำหนักบรรทุกในแนวดิ่งคงที่และการเคลื่อนตัวทางดานขางที่ปลายเสากระทำสลับทิศไปมากึ่งหยุด

นิ่ งเปนรอบ (Quasi-Static Reverse Cyclic Loading Test) โดยมีการเพ่ิมขนาดการเคลื่อนตัวทาง

ดานขางเมื่อการเคลื่อนตัวครบทุกๆ 2 รอบ จนโครงสรางเกิดการวิบัติ ระหวางทดสอบมีการบันทึกขอมูล

แรงกระทำทางดานขาง (Lateral Force) การเคลื่อนตัวทางดานขางที่ปลายบนสุดของเสา (Lateral 

Displacement) ความเครียด (Strain) ที่ตำแหนงตางๆ เชน เหล็กเสริมบน (Top Reinforcement)  

เหล็กเสริมลาง (Bottom Reinforcement) หมุดรับแรงเฉือน (Stud) และบนลวดตีเกลียวกำลังสูง 

(Strand)  และการเปลี่ยนตำแหนงของแผนพื้นและของจุดรองรับผานเครื่องมือวัดตางๆ ที่ติดตั้งไวกอนหนา

นี้ที่ทุกจังหวะท่ีมีการเพ่ิมหรือลดการเคล่ือนตัวทางดานขางอยางชาๆ สลับหยุดนิ่งอยางตอเน่ืองรวม 3,589 

จังหวะจนแบบจำลองเกิดการวิบัติ โดยการจัดการทดสอบในหองปฏิบัติการแสดงดังรูปที่ 3.14 - 3.16 

ระหวางดำเนินการทดสอบ ที่ทุกๆ จังหวะการเคลื่อนตัวสูงสุดในแตละรอบ มีการสำรวจพัฒนาการ

ของรอยแตก (Development of Crack) บนพื้นบริเวณรอบหัวเสา และบันทึกขอมูลรอยแตกที่ตำแหนง

ตางๆ ลงเปนภาพถายโดยใชกลองดิจิตอล และใชกลองวงจรปดสำรวจและบันทึกเหตุการณติดตั้งที่ทางดาน

ใตและดานบนแผนพ้ืนเพื่อสังเกตุพฤติกรรมในชวงเวลาตางๆ อยางตอเนื่อง จากนั้นขอมูลที่ไดถูกนำมาวาด
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ใหมใหสมบูรณใหเห็นพัฒนาการรอยแตกที่ผิวบนพ้ืนท่ี % Drift ตางๆ ซึ่งพัฒนาการของรอยแตกที่ดานบน

แผนพื้นที ่% Drift ตางๆ แสดงไวในบทท่ี 4  

 

4.53.  การสำรวจขอมูลหลังการวิบัติ 

หลังทำการทดสอบความสามารถตานทานแผนดินไหวของแบบจำลองจนกระทั่งแบบจำลองเกิด

การวิบัติ ผูวิจัยมีการออกแบบสำรวจภายหลังการวิบัติเพ่ือศึกษากลไกการวิบัติที่เกิดขึ้น โดยไดมีการสำรวจ

ดานบนและดานลางของแผนพ้ืนอยางละเอียดพรอมท้ังบันทึกขอมูลไวในรูปของภาพถายความเสียหาย

ภายนอก จากนั้นทำการผาตัดบริเวณวิกฤติที่เกิดความเสียหายอยางรุนแรงภายหลังการทดสอบในระหวาง

ดำเนินการรื้อถอน เพ่ือศึกษารูปแบบความเสียหายที่เกิดข้ึนภายในจากภาพตัดขวาง ซึ่งจะแสดงใหเห็นใน

บทถัดไป 

 

 
 

รูปท่ี 3.19 แบบจำลอง SS2 ที่เสร็จสิ้นสมบูรณ 
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รูปท่ี 3.20 การติดตั้ง LVDT เพ่ือตรวจดูการเคลื่อนตัวของแผนพ้ืนที่ตำแหนงตางๆ 

 

 

 

 
 

รูปท่ี 3.21 ภาพการจัดการทดลองและอุปกรณตรวจวัดและจัดเก็บขอมูลระหวางทดลอง 
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รูปท่ี 3.22 อุปกรณตรวจจับขอมูล Data Logger 

 

 

 

 
 

รูปที่ 3.23 ภาพแสดงการสำรวจและบันทึกเหตุการณโดยใชกลองวงจรปดระหวางทำการทดลอง 
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รูปที่ 3.24 ภาพขณะทำการตรวจจับและบันทึกขอมูลผาน Data Logger และการบันทึกเหตุการณโดยใช

กลองวงจรปดระหวางทำการทดลอง 

 

 
 

รูปที่ 3.25 การบันทกึเหตุการณโดยใชกลองวงจรปดระหวางทำการทดลอง 

 

 



บทที่ 4 

ผลการทดลองและการสำรวจ 
 

ผลการทดสอบแบบจำลองดวยวิธีการที่ไดอธิบายไวในบทที่ 3 ถูกนำมารายงานในบทนี้ ผลที่ไดจาก

ขอมูลการตรวจวัดระหวางทำการทดสอบจะถูกนำเสนอในรูปแบบของความสัมพันธของแรงทางดานขางที่

ตรวจวัดไดกับคาเปอรเซ็นตการเอียงตัวของของเสา (Lateral Force - Drift Response) ความสามารถรับแรง

ทางดานขางของบริเวณจุดเชื่อมตอ (Connection Ultimate Strength) ความสามารถทนรับการเอียงตัววิกฤติ

ของเสา (Drift Capacity) กอนการวิบัติแบบเจาะทะลุ คาความเครียด (Strain) ที่ตรวจวัดไดในหมุดรับแรง

เฉือนและในเหล็กเสริม นอกจากนั้นในบทนี้ผลการสำรวจพัฒนาการของรอยแตกราวบนพ้ืนผิวคอนกรีต (Crack 

Development) และผลสำรวจภาพตัดขวางที่ไดจากการตัดแผนพื้นแบบจำลองหลังการวิบัติ เพื่อสำรวจความ

เสียหายภายในแผนพ้ืนบริเวณวิกฤตใกลจุดเชื่อมตอ ถูกนำมาแสดงใหเห็นภาพรวมของพฤติกรรมท่ีเกิดข้ึนในบท

นี้เชนเดียวกัน 

อยางไรก็ตามเนื่องจากขอมูลที่ตรวจวัดไดมีจำนวนมากและดวยขอจำกัดเกี่ยวกับจำนวนหนากระดาษ

ของรายงาน ดังนั้นผลที่นำเสนอในบทนี้จึงมีจุดมุงหมายเพื่อสะทอนถึงแนวโนมหรือแนวคิดเฉพาะที่เกี่ยวของกับ

การคนพบหลักที่ไดจากการวิจัย ขอมูลผลการทดลองทั้งหมดที่ไมไดอยูในรายงานฉบับนี้ถูกบันทึกไวในไฟล

คอมพิวเตอร โดยรายการชองสัญญานที่บันทึกไวแสดงไวในภาคผนวก ค ผลการทดลองที่นำเสนอในบทนี้เปน

พื้นฐานสำหรับการแปลความหมายในบทตอๆ ไป และขอมูลผลการทดสอบจากบทที่ 4 จะนำไปอภิปราย

เปรียบเทียบกับผลงานวิจัยกอนหนาและคาที่กำหนดในมาตรฐานในบทถัดไป 

 

4.1 ผลการตรวจวัดการตอบสนองตอแรงทางดานขาง (Lateral Force - Drift Response) 

 

            ขอมูลที่ตรวจวัดไดถูกนำมาพล็อตเปนกราฟความสัมพันธของแรงทางดานขาง (Lateral  Force) ที่

กระทำที่ปลายบนสุดของเสาและเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสา (Drift %)  รูปที่ 4.1 - 4.11 แสดงความสัมพันธ

ของแรงทางดานขางและเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสาที่รอบการเอียงตัวคาตางๆ จนสิ้นสุดการทดลอง สวนรูป

ที่ 4.12 ภาพรวมอยางตอเนื่องตลอดการทดลอง ขอมูลในรูป 4.1 - 4.12 คาบนแกน Y คือแรงทางดานขางวัด

โดย Load cell ที่ติดอยูที ่ปลายกระบอก Hydraulic Actuator สวนคาบนแกน X คือเปอรเซ็นตการเอียงตัว

ของเสาคำนวณจาก Drift % = (D/180) x 100 เมื่อ D คือ ระยะการกระจัดที่เสาเคลื่อนตัวไปดานขางขณะทำ

การทดลอง 
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การตอบสนองตอแรงทางดานขางของแบบจำลอง  

ขอมูลผลการทดสอบในรูปที่ 4.1 ถึง 4.2 แสดงใหเห็นวาในชวงแรกของการทดสอบชวงการโยกตัวของ

เสาต่ำ Drift = 0.25% ถึง 0.50% โครงสรางทดสอบมีพฤติกรรมคลายกับโครงสรางยืดหยุนการตอบสนองที่

เกิดขึ้นเกือบจะเปนเสนตรง เมื่อการโยกตัวของเสาเพิ่มขึ้นในชวง Drift = 0.75% ถึง 4.00% (ดูรูปที่ 4.3 ถึง 

4.11) ความแข็ง (Stiffness) ของโครงสรางทดสอบคอยๆ ลดลงและโครงสรางมีการสลายพลังงานเพิ่มมากข้ึน 

(ซึ่งสามารถพิจารณาไดจากความชันของเสนตรงที่ลากไปจุดยอดคอยๆลดลงและพื้นที่ภายในการเคลื่อนตัว

ครบรอบคอยๆ เพิ่มมากขึ้น) สำหรับการทดสอบการโยกตัวซ้ำในรอบที่สองที่เปอรเซ็นตการเอียงตัวคงที่พบวา

การสลายพลังงานในรอบที่สองเกิดขึ้นนอยกวาในการโยกตัวรอบแรกซึ่งพิจารณาจากขนาดของพ้ืนที่ภายในการ

เคลื่อนตัวครบรอบรอบที่สองพบวามีพื้นที่นอยกวารอบแรก ซึ่งสอดคลองกับการสังเกตรอยแตกที่เกิดขึ้นบน

แบบจำลองระหวางการทดลองที่พบวาพัฒนาการรอยแตกราวที่เกิดขึ้นใหมในรอบการเอียงตัวซ้ำมีรอยแตก

เพ่ิมขึ้นจากรอบแรกไมมาก  

            จากขอมูลผลการทดลองที่ไดในรูปที่ 4.1 ถึง 4.12  พบวาความสามารถรับแรงทางดานขางสูงสุดของ

บริเวณจุดเชื่อมตอ (Connection Ultimate Strength) ที่ตรวจวัดไดมีคาเทากับ 160.2 kN ที่ Drift = +2.50% 

และคา 169.9 kN ที่ Drift = -2.50% โดยมีคาเฉลี่ยทั้งสองดานเทากับ 165.05 kN ขอมูลภาพรวมความสัมพันธ

ของแรงทางดานขางและเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสาของแบบจำลองตลอดการทดลอง (รูปที่ 4.12) บงชี้วา

โครงสรางบริเวณจุดเชื่อมตอของแบบจำลอง SS2 ที่มีการเสริมหมุดเฉือน มีความสามารถในการตานทานการ

โยกตัวจากแผนดินไหวไดดี โดยสามารถรักษาความสามารถการรับแรงทางดานขางและทนตอการเอียงตัวสูงสุด

ถึงคา Drift = 4.00% ซึ่งผลการเปรียบเทียบกับแบบจำลองที่ทดลองมาแลวกอนหนานี้ จะมีการเปรียบเทียบให

เห็นในบทที่ 5 

           อยางไรก็ตามเมื่อพยายามเพิ่มการโยกตัวสลับทศิจาก Drift = +4.00% ไปสูเปาหมายรอบที่ +5.00% 

เมื่อถึง +4.51% ในรอบแรกพบวาการวิบัติแบบเจาะทะลุ (Punching Failure) เกิดขึ้นที่แผนพื้นคอนกรีตอัด

แรง และการเจาะทะลุที ่แผนพื ้นที่ +4.51% นำไปสู การลดความสามารถในการรับแรงทางดานขางของ

โครงสรางทดสอบลดลงแบบทันที (ดูรูปที่ 4.11) แตในการทดลองยังคงดำเนินตอเนื่องไปจนสิ้นสุดเปาหมายที่ 

5.00% ในรอบที่สองจึงยุติการทดสอบ หลังสิ้นสุดการทดสอบความเสียหายถูกสำรวจและบันทึกภาพ โดยจาก

การสำรวจพบวาแนวขอบการวิบัติแบบเจาะทะลุ เกิดขึ้นอยูนอกโซนพื้นที่ที่มีการวางหมุดเฉือนดานทิศเหนือ

และทิศใต ซึ่งพัฒนาการของรอยแตกระหวางทำการทดสอบจะมีการนำเสนอในหัวขอ 4.2 ในลำดับตอไป 
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รูปที่ 4.1 ความสัมพันธของแรงทางดานขางและเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสา รอบการเอียงตัวที่ 0.25%  
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รูปที่ 4.2 ความสัมพันธของแรงทางดานขางและเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสา รอบการเอียงตัวที่ 0.50% 
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รูปที่ 4.3 ความสัมพันธของแรงทางดานขางและเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสา รอบการเอียงตัวที่ 0.75% 
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รูปที่ 4.4  ความสัมพันธของแรงทางดานขางและเปอรเซน็ตการเอียงตัวของเสา รอบการเอียงตัวที่ 1.00% 
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รูปที่ 4.5  ความสัมพันธของแรงทางดานขางและเปอรเซน็ตการเอียงตัวของเสา รอบการเอียงตัวที่ 1.25% 

 

 

รูปที่ 4.6  ความสัมพันธของแรงทางดานขางและเปอรเซน็ตการเอียงตัวของเสา รอบการเอียงตัวที่ 1.50% 
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รูปที่ 4.7  ความสัมพันธของแรงทางดานขางและเปอรเซน็ตการเอียงตัวของเสา รอบการเอียงตัวที่ 2.00% 

 

 

 
 

รูปที่ 4.8  ความสัมพันธของแรงทางดานขางและเปอรเซน็ตการเอียงตัวของเสา รอบการเอียงตัวที่ 2.50% 
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รูปที่ 4.9  ความสัมพันธของแรงทางดานขางและเปอรเซน็ตการเอียงตัวของเสา รอบการเอียงตัวที่ 3.00% 

 

 

รูปที่ 4.10  ความสัมพันธของแรงทางดานขางและเปอรเซน็ตการเอียงตัวของเสา รอบการเอียงตัวที่ 4.00% 
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รูปที่ 4.11 ความสัมพันธของแรงทางดานขางและเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสา รอบการเอียงตัวที่ 5.00% 
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รูปที่ 4.12  ภาพรวมความสัมพันธของแรงทางดานขางและเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสาของแบบจำลอง SS2

ที่มีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนในรูปแบบ Double Head Studs 
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4.2 ผลสำรวจพัฒนาการของรอยแตก 

            ระหวางการทดสอบพัฒนาการของรอยแตกบริเวณผิวบนของพ้ืน ณ ตำแหนงตางๆ ถูกสำรวจ บนพ้ืน

และเสาของแบบจำลองมีการตีตารางชองสี่เหลี่ยมขนาดเทา 10 cm x 10 cm เพื่อใชอางอิงตำแหนงรอยราว

โดยรอยราวถูกบันทึกดวยมือและดวยกลองดิจิตอลอยางละเอียดที่ทุกจังหวะการเอียงตัวสูงสุดของเสาในแตละ

รอบการเคลื่อนตัว ขอมูลภาพถายรอยแตกราวที่บันทึกไวทั้งหมดถูกนำมาวาดขึ้นมาใหมใหสมบูรณ รูปที่ 4.13 - 

4.22 แสดงพัฒนาการของรอยแตกบริเวณผิวบนของพื้น ซึ่งสามารถเห็นเปนพัฒนาการของรอยแตกที่เกิดขึ้น

เมื่อเสาเกิดการเอียงตัวคาตางๆ จนสิ้นสุดการทดสอบ 

           จากการสำรวจพบวาในชวงแรกที่เปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสาต่ำ Drift อยูระหวาง 0.00% ถึง 

0.25% ยังสำรวจไมพบรอยแตกที่สามารถมองเห็นได แตเมื่อเขาสูการเอียงตัวเทากับ 0.50% เริ่มปรากฎรอย

แตกตามยาวเริ่มแรกขนาดเล็กจากการดัดดานทิศเหนือและทิศใตและพบรอยแตกขนาดเล็กที่มุมเสาเล็กนอย 

(ดูรูปที่ 4.13) เมื่อเพิ่มการเอียงตัวขึ้นไปสูการเอียงตัวเทากับ 0.75% รอยแตกขนาดเล็กดานทิศเหนือเริ่มตอ

ยาวออกไป และเริ่มเกิดรอยแตกขนาดเล็กขนานกับขอบหนาตัดเสาตามขวางและรอยแตกเอียงจากการบิดตัว

ของแผนพื้นดานขางเสา เมื่อเพิ่มการเอียงตัวขึ้นไปสูการเอียงตัวเทากับ 1.00% รอยแตกขนานกับขอบหนาตัด

เสาตามขวางและรอยแตกเอียงจากการบิดตัวของแผนพ้ืนดานขางเสาเริ่มเห็นชัดเจนขึ้น โดยมีรอยแตกตามยาว

ในทิศเหนือ-ใตเพ่ิมขึ้นเพียงเล็กนอย  

            เมื่อเพิ่มการเอียงตัวสูงขึ้นไปสู Drift = 1.25% เริ่มปรากฏรอยแตกในแนวทแยงมุม 45 องศาจากมุม

เสา (ดูรูปที่ 4.16)  เมื่อเพ่ิมเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสาสูงขึ้นไปสู Drift = 1.50% เริ่มพบการแพรขยายรอย

แตกเอียงจากการบิดตัวของแผนพื้นดานขางเสาและการแพรขยายของรอยแตกในแนวทแยงมุม 45 องศาออก

จากมุมเสา  (ดังรูปที่ 4.17)  และชวง Drift = 1.50% - 4.00% รอยแตกทางดานขางและรอยแตกออกจากมุม

เสาเหลานี้คอย ๆ แพรขยาย พัฒนาใหญขึ้นและเดนชัดข้ึนไปตามเปอรเซ็นตการเอียงตัวที่เพิ่มขึ้น จนเมื่อเพิ่ม 

Drift ถึงคา 4.51% พบการวิบัติแบบเจาะทะลุ (Punching Failure) เกิดขึ้นที่แผนพ้ืน อยางไรก็ตามการสำรวจ

ระหวางการเอียงตัว 1.25%  - 4.00% กอนการวิบัติพบวารอยแตกตามยาวในทางท่ีถูกกระทำดวยแรงสลับทิศ

จากการทดลอง (ทิศเหนือ-ใต) มีการขยายแนวเพิ่มขึ้นเพียงเล็กนอย สวนการสำรวจที่เสาไมพบรอยแตกที่

สังเกตุไดเกิดขึ้นที่เสาตลอดการทดลอง ซึ่งบงชี้ว าเสายังคงอยูในชวงมีพฤติกรรมเชิงเสน (Linear Elastic)

ภาพถายดานบนเมื่อสิ้นสุดการทดสอบแสดงไวในรูปที่ 4.23  ถึง 4.24 ซึ่งพบวาแนวการวิบัติแบบเจาะทะลุอยู

ดานทิศเหนือและใตอยูหางจากขอบเสาประมาณ 1 เมตร เมื่อทำการตัดสำรวจภาพตัดขวาง ไดภาพตัดขวาง

ของแผนพ้ืนแสดงดังรูปที่ 4.26 และ 4.27 ซึ่งพบวาแนวการวิบัติอยูดานนอกบริเวณที่มีการวางหมุดเฉือน 
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Specimen drift  =  +0.50%

Loading direction

Specimen     
drift (-)

Specimen     
drift (+)

 
 

รูปที่ 4.13 พัฒนาการของรอยแตกเมื่อเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสาถึงคา 0.5%  
 
 
 

Specimen drift  =  +0.75%  
 

รูปที่ 4.14 พัฒนาการของรอยแตกเมื่อเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสาถึงคา 0.75% 
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Specimen drift  =  +1.00%  

รูปที่ 4.15 พัฒนาการของรอยแตกเมื่อเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสาถึงคา 1.00% 

 
 

Specimen drift  =  +1.25%  

รูปที่ 4.16 พัฒนาการของรอยแตกเมื่อเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสาถึงคา 1.25% 

 
 
 



70 
 

 
 

 
 

Specimen drift  =  +1.50%  

รูปที่ 4.17 พัฒนาการของรอยแตกเมื่อเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสาถึงคา 1.50% 

 
 

Specimen drift  =  +2.00%  

รูปที่ 4.18 พัฒนาการของรอยแตกเมื่อเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสาถึงคา 2.00% 
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Specimen drift  =  +2.50%  

รูปที่ 4.19 พัฒนาการของรอยแตกเมื่อเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสาถึงคา 2.50% 

 
 

Specimen drift  =  +3.00%  

รูปที่ 4.20 พัฒนาการของรอยแตกเมื่อเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสาถึงคา 3.00% 
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Specimen drift  =  +4.00%  

รูปที่ 4.21 พัฒนาการของรอยแตกเมื่อเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสาถึงคา 4.00% 

 
 

Specimen drift  =  +5.00%  

รูปที่ 4.22 รอยแตกดานบนแผนพ้ืนหลังเกิดการวิบัติแบบเจาะทะลุ 
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รูปที่ 4.23  ภาพถายดานบนเมื่อสิ้นสุดการทดสอบ - ดานทิศตะวันออก 

 
 

 
 

รูปที่ 4.24  ภาพถายดานบนเมื่อสิ้นสุดการทดสอบ – ดานทิศตะวันออก 
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รูปที่ 4.25 ภาพใตแผนพื้นเมื่อแกะสวนที่แตกราวที่หลุดรอนบริเวณรอบหัวเสาออกหลังการทดสอบ 

 

 

รูปที่ 4.26 ภาพตัดขวางแสดงแนวการวิบัติ 

 

 

รูปที่ 4.27 ภาพตัดขวางแสดงแนวการวิบัติดานทิศเหนือเมื่อแกะสวนที่แตกราวออก 
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4.3 ความเครียดที่ตำแหนงจุดตรวจวัดตางๆ 

           ขอมูลผลการตรวจวัดคาความเครียด (Strain)  ที่แตละจุดตรวจวัดทั ้งหมด (ที่ตำแหนงการติดตั้ง 

Gauges ใหไวในภาคผนวก ข.) ทั้งในเหล็กเสริมรับแรงในเสา ในหมุดเฉือน บนลวดอัดแรง และเหล็กเสริมอ่ืนๆ 

ในแผนพื้น เชน เหล็กเสริมบนและลาง ไดถูกนำมาพล็อตกราฟเพื่อดูประวัติความเครียดที่เกิดขึ้นขณะทำการ

ทดสอบ ขอมูลบันทึกประวัติความเครียด (Strain History) ที่วัดไดจากเกจหมายเลขตางๆ ใหไวในภาคผนวก ง 

ในหัวขอ 4.3.1 และ 4.3.2 ขอมูลคาความเครียดสูงสุดที่ตรวจวัดไดในเหล็กเสริมรับแรงในเสาและในหมุดเฉอืน

ถูกนำมาสรุปโดยยอในตาราง 4.1 และ 4.2 เพื่อใหเห็นภาพรวมพฤติกรรมที่เกิดขึ้นระหวางการทดสอบ 

 

4.3.1 คาความเครียดท่ีตรวจวัดไดในเหล็กเสริมเสา 
 

ตารางที่ 4.1 แสดงคาความเครียดสูงสุดที่ตรวจวัดไดในเหล็กเสริมในเสาของแบบจำลอง วัดโดยเกจติด

อยูท่ีเหล็กเสริมหลักของเสาจำนวน 10 ตัว (C1-C10) และที่เหล็กปลอกจำนวน 4 ตัว (S1-S4)  ซึ่งตำแหนงของ

เกจที่ใชในการตรวจวัดสามารถดูไดในรูป ข 4 (ในภาคผนวก ข.) คาในตารางที่ 4.1 ระบุวาคาความเครียดที่

ตรวจวัดไดในเหล็กเสริมเสามีคาต่ำกวาความเครียดที่จุดคราก (2,000 x 10-6 สำหรับเหล็กชั้นคุณภาพ SD 40) 

ซึ่งคาความเครียดสูงสุดที่วัดไดสอดคลองกับผลการสำรวจที่ไมพบรอยแตกที่เสาของแบบจำลองในระหวางการ

ทดสอบที่ไดอธิบายไวในหัวขอ 4.2 ทั้งผลการตรวจวัดและผลการสำรวจรอยแตกระหวางการทดสอบเปนขอมูล

บงชี้วาพฤติกรรมของเสาแบบจำลองที่ใชในการทดสอบยังคงอยูในชวงเชิงเสนตรง (Linear Elastic) ตามที่

ผูวิจัยไดทำการออกแบบการทดลองไว 

ตารางที่ 4.1 แสดงคาความเครียดสูงสุดที่ตรวจวัดไดในเหล็กเสริมหลักในเสาและเหล็กปลอก 

Gauge No. Maximum 

Tensile Strain 

(×106) 

Gauge No. Maximum 

Tensile Strain 

(×106) 

Gauge No. Maximum 

Tensile 

Strain (×106) 

C1 251  C6* - S1 2 

 C2* - C7 1,155 S2 479 

 C3* - C8 947 S3 118 

C4 685 C9 577 S4 29 

C5 353      C10 392   

* เกจเสียหายขณะทำการตรวจวัด 
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4.3.2 คาความเครียดท่ีวัดไดในหมุดเฉือน 

ตารางที่ 4.2 แสดงคาความเครียดสูงสุดที ่วัดไดในหมุดเฉือนที่ตำแหนงเกจตางๆ จำนวน 51 จุด 

กระจายกันในแตละดานของเสา ทั้งดานทิศเหนือ (SN) ทิศใต (SS) ทิศตะวันออก (SE) และทิศตะวันตก (SW) 

โดยตำแหนงการติดตั้งเกจแตละตัวแสดงไวในรูป ข 4 (ในภาคผนวก ข.) คาความเครียดสูงสุดที่เกจแตละตัวใน

ตาราง 4.2 บงชี้วาหมุดเฉือนแตละตัวมีคาความเครียดสูงสุดต่ำกวาที่จุดคราก (ประมาณ 2,000 x 10-6 สำหรับ

เหล็กชั้นคุณภาพ SD 40) และบอกเปนนัยวาพฤติกรรมของหมุดเฉือนแตละตัวยังคงมีพฤติกรรมอยูในชวงเชิง

เสนตรง (Linear Elastic) ในระหวางการทดลอง  

ตารางที่ 4.2 คาความเครียดสูงสุดที่วัดไดในหมุดเฉือน ตลอดการทดลอง 

Gauge 

No. 

Maximum 

Strain  

(×106) 

Gauge 

No. 

Maximum 

Strain  

(×106) 

Gauge 

No. 

Maximum 

Strain  

(×106) 

Gauge 

No. 

Maximum 

Strain  

(×106) 

SN1 251 SS1 1083 SE1 1,301 SW1 1,138 

SN2 494 SS2 389 SE2 724 SW2 862 

SN3 438 SS3 226 SE3 825 SW3 1,222 

SN4 502 SS4 162 SE4 972 SW4 753 

SN5 652 SS5 308 SE5 221 SW5 367 

SN6 203 SS6 251 SE6 717 - - 

SN7 426 SS7 433 SE7 1,288 - - 

SN8 208 SS8 261 SE8 1,013 - - 

SN9 87 SS9 757 SE9 328 - - 

SN10 410 SS10 1,232 SE10 227 - - 

SN11 479 SS11 549 SE11 1,766 - - 

SN12 577 SS12 720 SE12 1,638 - - 

SN13 390 SS13 471 SE13 938 - - 

SN14 383 SS14 332 SE14 1,338 - - 

SN15 502 SS15 574 SE15 243 - - 

- - SS16 576 - - - - 
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4.3.3 การกระจายความเครียดที่ตำแหนงตางๆ             

            Strain History ในภาคผนวก ง ที่ไดจากการตรวจวัดที ่ตำแหนง Gauge หมายเลขตางๆ ถูกนำมา

วิเคราะหและประมวลผลเพ่ือตรวจดูพฤติกรรมการกระจายความเครียดที่เกิดขึ้นในแตละดานของเสา ในขณะที่

เสาเกิดการโยกตัวสลับทิศที่คา Drift สูงสุดในแตละรอบโดยละเอียด ทั้งในหมุดเฉือน ลวดอัดแรง และเหล็ก

เสริมอ่ืนๆ คาการกระจายตัวของความเครียดที่ตรวจวัดได แสดงในรูปที่ 4.28 – 4.79 ดังนี้ 

            รูปที่ 4.28 – 4.47 แสดงการกระจายความเครียดในหมุดเฉือน ในทิศ N-S และ ทิศ E-W 

            รูปที่ 4.48 – 4.55 แสดงการกระจายความเครียดในลวดอัดแรง ในทิศ N-S และ ทิศ E-W 

            รูปที่ 4.56 – 4.63 แสดงการกระจายความเครียดในเหล็กเสริมลาง ในทิศ N-S และ ทิศ E-W 

            รูปที่ 4.64 – 4.79 แสดงการกระจายความเครียดในเหล็กเสริมบน ในทิศ N-S และ ทิศ E-W 

            ขอมูล Strain History (ในภาคผนวก ง) และคาการกระจายตัวของความเครียดที่ตรวจวัดไดบนเหล็ก

เสริมในแผนพ้ืนที่ตำแหนงตางๆ ในบริเวณวิกฤติรอบๆเสา (ที่แสดงในรูปที่ 4.28 – 4.79) จะเปนขอมูลพ้ืนฐานที่

ทำใหเขาใจพฤติกรรมที่เกิดขึ้นภายใตการโยกตัวจากแผนดินไหวและกลไกการวิบัติของบริเวณจุดเชื่อมตอของ

โครงสรางที่มีการเสริมหมุดเฉือนในแผนพื้นตอไป  
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รูปที่ 4.28 การกระจายความเครียดในหมุดเฉือนในทิศ N-S (ชวง Drift +0.25% ถึง +2.00%) 
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รูปที่ 4.29 การกระจายความเครียดในหมุดเฉือนในทิศ N-S (ชวง Drift +0.25% ถึง +5.00%) 
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รูปที่ 4.30 การกระจายความเครียดในหมุดเฉือนในทิศ N-S (ชวง Drift -0.25% ถึง -2.00%) 

 

-2000

-1500

-1000

-500

0

500

1000

1500

2000

-100 -80 -60 -40 -20 0 20 40 60 80 100

Distance from center of the column (cm)

-0.25%
-0.50%
-0.75%
-1.00%
-1.25%
-1.50%
-2.00%
-2.50%
-3.00%
-4.00%
-5.00%

Drift (%)

St
ra

in
 (m

ic
ro

 st
ra

in
)

SS16 SS10 SN1 SN9

 

รูปที่ 4.31 การกระจายความเครียดในหมุดเฉือนในทิศ N-S (ชวง Drift -0.25% ถึง -5.00%) 
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รูปที่ 4.32 การกระจายความเครียดในหมุดเฉือนในทิศ N-S (ชวง Drift +0.25% ถึง +2.00%) 

 

-2000

-1500

-1000

-500

0

500

1000

1500

2000

-100 -80 -60 -40 -20 0 20 40 60 80 100

Distance from center of the column (cm)

+0.25%
+0.50%
+0.75%
+1.00%
+1.25%
+1.50%
+2.00%
+2.50%
+3.00%
+4.00%
+5.00%

Drift (%)

St
ra

in
 (m

ic
ro

 st
ra

in
)

SS9 SS1 SN10 SN15

 

รูปที่ 4.33 การกระจายความเครียดในหมุดเฉือนในทิศ N-S (ชวง Drift +0.25% ถึง +5.00%) 
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รูปที่ 4.34 การกระจายความเครียดในหมุดเฉือนในทิศ N-S (ชวง Drift -0.25% ถึง -2.00%) 
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รูปที่ 4.35 การกระจายความเครียดในหมุดเฉือนในทิศ N-S (ชวง Drift -0.25% ถึง -5.00%) 
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รูปที่ 4.36 การกระจายความเครียดในหมุดเฉือนในทิศ E-W (ชวง Drift +0.25% ถึง +2.00%) 
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รูปที่ 4.37 การกระจายความเครียดในหมุดเฉือนในทิศ E-W (ชวง Drift +0.25% ถึง +5.00%) 
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รูปที่ 4.38 การกระจายความเครียดในหมุดเฉือนในทิศ E-W (ชวง Drift -0.25% ถึง -2.00%) 
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รูปที่ 4.39 การกระจายความเครียดในหมุดเฉือนในทิศ E-W (ชวง Drift -0.25% ถึง -5.00%) 
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รูปที่ 4.40 การกระจายความเครียดในหมุดเฉือนในทิศ E-W (ชวง Drift +0.25% ถึง +2.00%) 
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รูปที่ 4.41 การกระจายความเครียดในหมุดเฉือนในทิศ E-W (ชวง Drift +0.25% ถึง +5.00%) 
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รูปที่ 4.42 การกระจายความเครียดในหมุดเฉือนในทิศ E-W (ชวง Drift -0.25% ถึง -2.00%) 
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รูปที่ 4.43 การกระจายความเครียดในหมุดเฉือนในทิศ E-W (ชวง Drift -0.25% ถึง -5.00%) 
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รูปที่ 4.44 การกระจายความเครียดในหมุดเฉือนในทิศ E-W (ชวง Drift +0.25% ถึง +2.00%) 
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รูปที่ 4.45 การกระจายความเครียดในหมุดเฉือนในทิศ E-W (ชวง Drift +0.25% ถึง +5.00%) 
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รูปที่ 4.46 การกระจายความเครียดในหมุดเฉือนในทิศ E-W (ชวง Drift -0.25% ถึง -2.00%) 
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รูปที่ 4.47 การกระจายความเครียดในหมุดเฉือนในทิศ E-W (ชวง Drift -0.25% ถึง -5.00%) 
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รูปที่ 4.48 การกระจายความเครียดของลวดอัดแรงในทิศ N-S (ชวง Drift +0.25% ถึง +2.00%) 
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รูปที่ 4.49 การกระจายความเครียดของลวดอัดแรงในทิศ N-S (ชวง Drift +0.25% ถึง +5.00%) 



89 
 

 
 

-2500

-2000

-1500

-1000

-500

0

500

1000

1500

2000

2500

-250 -200 -150 -100 -50 0 50 100 150 200 250

Distance from center of the column (cm)

-0.25%
-0.50%
-0.75%
-1.00%
-1.25%
-1.50%
-2.00%

P1 P2 P3
P4

P5

P6
P7

P8

Drift (%)
St

ra
in

 (m
ic

ro
 s

tr
ai

n)

 

รูปที่ 4.50 การกระจายความเครียดของลวดอัดแรงในทิศ N-S (ชวง Drift -0.25% ถึง -2.00%) 
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รูปที่ 4.51 การกระจายความเครียดของลวดอัดแรงในทิศ N-S (ชวง Drift -0.25% ถึง -5.00%) 
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รูปที่ 4.52 การกระจายความเครียดของลวดอัดแรงในทิศ E-W (ชวง Drift +0.25% ถึง +2.00%) 
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รูปที่ 4.53 การกระจายความเครียดของลวดอัดแรงในทิศ E-W (ชวง Drift +0.25% ถึง +5.00%) 
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รูปที่ 4.54 การกระจายความเครียดของลวดอัดแรงในทิศ E-W (ชวง Drift -0.25% ถึง -2.00%) 
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รูปที่ 4.55 การกระจายความเครียดของลวดอัดแรงในทิศ E-W (ชวง Drift -0.25% ถึง -5.00%) 



92 
 

 
 

-2000

0

2000

4000

6000

8000

10000

12000

-250 -200 -150 -100 -50 0 50 100 150 200 250
Distance from center of the column (cm)

+0.25%
+0.50%
+0.75%
+1.00%
+1.25%
+1.50%
+2.00%

Drift (%)

*ใช้ข้อมูลจากเกจ BN3 แทน   

  เนืองจากเกจ BS3 เสียหาย

BN0 BN3BS3 BS0
St

ra
in

 (m
ic

ro
 st

ra
in

)

 

รูปที่ 4.56 การกระจายความเครียดในเหล็กเสริมลางในทิศ N-S (ชวง Drift +0.25% ถึง +2.00%) 
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รูปที่ 4.57 การกระจายความเครียดในเหล็กเสริมลางในทิศ N-S (ชวง Drift +0.25% ถึง +4.00%) 
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รูปที่ 4.58 การกระจายความเครียดในเหล็กเสริมลางในทิศ N-S (ชวง Drift -0.25% ถึง -2.00%) 
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เกจวัดหลายตัวเกิดเสียหาย
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รูปที่ 4.59 การกระจายความเครียดในเหล็กเสริมลางในทิศ N-S (ชวง Drift -0.25% ถึง -4.00%) 
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รูปที่ 4.60 การกระจายความเครียดในเหล็กเสริมลางในทิศ E-W (ชวง Drift +0.25% ถึง +2.00%) 
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รูปที่ 4.61 การกระจายความเครียดในเหล็กเสริมลางในทิศ E-W (ชวง Drift +0.25% ถึง +5.00%) 
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รูปที่ 4.62 การกระจายความเครียดในเหล็กเสริมลางในทิศ E-W (ชวง Drift -0.25% ถึง -2.00%) 
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*ที Drift = 5.00%      ไม่มีข้อมูล

เนืองจากทีภาวะขีดสุด

เกจวัดหลายตัวเกิดเสียหาย

 

รูปที่ 4.63 การกระจายความเครียดในเหล็กเสริมลางในทิศ E-W (ชวง Drift -0.25% ถึง -4.00%) 
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รูปที่ 4.64 การกระจายความเครียดในเหล็กเสริมบนในทิศ N-S (ชวง Drift +0.25% ถึง +2.00%) 
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รูปที่ 4.65 การกระจายความเครียดในเหล็กเสริมบนในทิศ N-S (ชวง Drift +0.25% ถึง +5.00%) 
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รูปที่ 4.66 การกระจายความเครียดในเหล็กบนในทิศ N-S (ชวง Drift -0.25% ถึง -2.00%) 
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รูปที่ 4.67 การกระจายความเครียดในเหล็กบนในทิศ N-S (ชวง Drift -0.25% ถึง -5.00%) 
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รูปที่ 4.68 การกระจายความเครียดในเหล็กบนในทิศ E-W (ชวง Drift +0.25% ถึง +2.00%) 
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รูปที่ 4.69 การกระจายความเครียดในเหล็กบนในทิศ E-W (ชวง Drift +0.25% ถึง +5.00%) 
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รูปที่ 4.70 การกระจายความเครียดในเหล็กบนในทิศ E-W (ชวง Drift -0.25% ถึง -2.00%) 
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รูปที่ 4.71 การกระจายความเครียดในเหล็กบนในทิศ E-W (ชวง Drift -0.25% ถึง -5.00%) 
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รูปที่ 4.72 การกระจายความเครียดในเหล็กบนในทิศ E-W (ชวง Drift +0.25% ถึง +2.00%) 
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รูปที่ 4.73 การกระจายความเครียดในเหล็กบนในทิศ E-W (ชวง Drift +0.25% ถึง +5.00%) 
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รูปที่ 4.74 การกระจายความเครียดในเหล็กบนในทิศ E-W (ชวง Drift -0.25% ถึง -2.00%) 
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*ที Drift = 5.00%      ไม่มีข้อมูล

เนืองจากทีภาวะขีดสุด

เกจวัดหลายตัวเกิดเสียหาย

 

รูปที่ 4.75 การกระจายความเครียดในเหล็กบนในทิศ E-W (ชวง Drift -0.25% ถึง -5.00%) 
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รูปที่ 4.76 การกระจายความเครียดในเหล็กบนในทิศ E-W (ชวง Drift +0.25% ถึง +2.00%) 

 

-4000

-3000

-2000

-1000

0

1000

2000

3000

4000

-100 -75 -50 -25 0 25 50 75 100

Distance from center of the column (cm)

+0.25%
+0.50%
+0.75%
+1.00%
+1.25%
+1.50%
+2.00%
+2.50%
+3.00%
+4.00%
+5.00%

Drift (%)

T 2

T7
T6

St
ra

in
 (m

ic
ro

 s
tr

ai
n)

 

รูปที่ 4.77 การกระจายความเครียดในเหล็กบนในทิศ E-W (ชวง Drift +0.25% ถึง +5.00%) 
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รูปที่ 4.78 การกระจายความเครียดในเหล็กบนในทิศ E-W (ชวง Drift -0.25% ถึง -2.00%) 

 

-4000

-3000

-2000

-1000

0

1000

2000

3000

4000

-100 -75 -50 -25 0 25 50 75 100

Distance from center of the column (cm)

-0.25%
-0.50%
-0.75%
-1.00%
-1.25%
-1.50%
-2.00%
-2.50%
-3.00%
-4.00%
-5.00%

Drift (%)

St
ra

in
 (m

ic
ro

 st
ra

in
)

T12
T7

T6

 

รูปที่ 4.79 การกระจายความเครียดในเหล็กบนในทิศ E-W (ชวง Drift -0.25% ถึง -5.00%) 
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บทที่ 5 

การวิเคราะหและอภิปรายผล 
 

            บทนี ้ผลการทดสอบที่รายงานไปในบทที่ 4 ถูกนำมาวิเคราะหเพื่อแปลความหมายและอภิปราย

เปรียบเทียบกับผลงานวิจ ัยกอนหนา ผลการทดสอบประเมินพฤติกรรมที ่ไดจากแบบจำลอง SS2 จาก

โครงการวิจัยนี้และผลการเปรียบเทียบกับผลทดสอบที่ไดจากงานวิจัยกอนหนาจะแสดงใหเห็นวาการเสริมหมุด

รับแรงเฉือนในแผนพื้นรอบหัวเสาของแบบจำลอง เปนวิธีหนึ่งที่สามารถชวยเพ่ิมประสิทธิภาพโดยรวมไดอยางมี

นัยสำคัญ การวิเคราะหและเปรียบเทียบจะแสดงใหเห็นในลำดับถัดไป นอกจากนั้นมีการนำผลไปเปรียบเทียบ

กับคาที่กำหนดในมาตรฐาน ACI 318-14 และมาตรฐานฉบับปรับปรุงลาสุด (ACI 318-19) ผลการวิเคราะห

และอภิปรายในบทนี้จะนำไปสูบทสรุปที่ไดจากโครงการวิจัยนี้ 

5.1 การประพฤติตัวในภาพรวม 

            ในหัวขอนี้การประพฤติตัวในภาพรวมของแบบจำลอง SS2 และประสิทธิภาพของการเสริมหมุดเฉือน

ที่มีปลายบานออกทั้งสองดานในการเพิ่มความสามารถตานทานแผนดินไหวของบริเวณจุดเชื่อมตอระหวางเสา

และพื้นคอนกรีตอัดแรงชนิดมีแรงยึดเหนี่ยวจะถูกวิเคราะหเพื่อแปลความหมายและอภิปราย ซึ่งความสามารถ

ตานทานแผนดินไหวในภาพรวมสามารถอธิบายไดในแงของความสามารถในการทนรับแรงดานขางและการทน

ตอการเอียงตัว (Drift) สูงสุดของเสา การเสื ่อมลดสภาพของความแกรง (Stiffness Degradation) และ

ความสามารถในการกระจายพลังงาน (Energy Dissipation Capacity) และกลไกการวิบัติ  

5.1.1 ความสามารถรับแรงทางดานขางและขีดจำกัดการเอียงตัว 

            รูปที่ 5.1 อธิบายความสามารถในการรับแรงดานขางและการทนตอการเอียงตัว (Drift) สูงสุดของ

แบบจำลองชนิดตางๆ โดยนำผลที่ไดจากโครงการวิจัยนี ้ (SS2) ที่มีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนในรูปแบบ 

Double Head Studs กับผลที ่ไดจากแบบจำลองที ่ไมมีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือน (S1) และผลที่ไดจาก

แบบจำลองที่มีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนในรูปแบบเหล็กปลอกปด (SS1) ที่ไดจากโครงการวิจัยกอนหนามา

เปรียบเทียบกัน ผลการเปรียบเทียบในรูปที่ 5.1 ยังสามารถใชบงชี้ประสิทธิภาพของการเสริมหมุดเฉือนในการ

เพ่ิมความสามารถตานทานแผนดินไหวของบริเวณจุดเชื่อมตอของพ้ืนคอนกรีตอัดแรงชนิดมีแรงยึดเหนี่ยว  
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รูปที่ 5.1 กราฟเปรียบเทียบ Backbone Curve จากแบบจำลอง SS2 กับแบบจำลอง S1 และ SS1 จาก 

Prawatwong et al. (2012) และ Prawatwong et al. (2020) ที่มีคา Vg/V0 = 0.28 เทากัน  

 

ตารางที่ 5.1 สรุปภาพรวมผลการทดสอบและการเปรียบเทียบผลจากแบบจำลองชนิดตางๆ a 

Specimen Gravity 

shear 

ratio 

Vg/V0 

Maximum 

lateral 

load  

Pu 

(kN) 

Maximum 

Unbalanced 

Moment  

Mu 

(kN-m) 

Maximum 

Drift 

 

Du 

(percent) 

Max.Energy 

dissipation 

capacity 

Edi 

(MN.mm/cycle) 

Failure 

mode 

Type of shear 

reinforcement 

(1) (2) (3) (4) (5) (6) (7) (8) 

S1b 0.28 107.0 192.6 2.0 1.9 P - 

SS1c 0.28 165.4 297.7 3.0 4.7 FP CS 

SS2* 0.28 165.1 297.2 4.0 9.1 FP SSR 

Note: a Data in Columns 3 was averaged in both negative and positive directions; Mu is maximum unbalanced 

moment at center of connection: Maximum unbalanced moment induced by lateral force = lateral force X 

1.8 m: CS = Closed-hoop Stirrup: SSR = Stud Shear Reinforcement:  b Prawatwong et al. (2012): c Prawatwong 

et al. (2020): *This study. 
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            ในรูปที่ 5.1 ขอมูลของกราฟแตละเสนที่นำมาเปรียบเทียบกันเปนเสนโคงกระดูกสันหลัง (Backbone 

Curve) จากภาพรวมความสัมพันธของแรงทางดานขางและเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสาของแบบจำลอง

หมายเลขตางๆ ที ่ไดจากการทดลองใหแรงสลับทิศทางดานขางกอนเกิดการวิบัติแบบเจาะทะลุ สำหรับ

แบบจำลอง SS2 ที่มีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนในรูปแบบ Double Head Studs นั้น Backbone Curve หรือ

เสนโคงแสดงความสัมพันธเปลือกนอกไดมาจากการเชื่อมตอจุดจากจุดเริ่มตนไปตามจุดรับแรงสูงสุดของรอบ

การเคลื่อนตัวรอบแรกในทิศทางการใหแรงทางดานขาง ทั้งดานบวกและดานลบ (ดูรูปที่ 4.12) ซึ่งเสนโคงเสน

โคงแสดงความสัมพันธเปลือกนอกดังกลาวสามารถใชเปนตัวชี้วัดความแข็งแรงเทียบกับเปอรเซ็นตการเอียงตัว

ของแบบจำลองแตละแบบได สำหรับแบบจำลอง S1 และ SS1 ที่นำมาเปรียบเทียบนำมาจาก Prawatwong 

et al. (2012) และ Prawatwong et al. (2020) ซึ่งในแบบจำลองทั้งหมดที่นำมาเปรียบเทียบกันมีคา Vg/V0 

= 0.28 เทากัน ตารางที่ 5.1 แสดงตัวเลขสรุปภาพรวมการเปรียบเทียบผลการทดลองบนจุดเชื่อมตอทั้ง 3 แบบ 

            ขอมูลการเปรียบเทียบในรูป 5.1 และตารางสรุปผลในตาราง 5.1 ชี้ใหเห็นวาแบบจำลอง SS2 มี

ความสามารถทนรับแรงดานขางไดดีและสามารถทนตอการเอียงตัว (Drift) สูงสุดของเสาไดดีกวาแบบจำลอง 

S1 และ SS1 สำหรับแบบจำลอง SS2 กอนเกิดการวิบัติแบบเจาะทะลุที่แผนพื้น สามารถทนตอการเอียงตัว

สูงสุดเพ่ิมขึ้น 2.0 เทาและ 1.33 เทาเม่ือเทียบกับผลการทดสอบบนแบบจำลอง S1 ที่ไมมีการเสริมเหล็กรับแรง

เฉ ือน (Prawatwong et al. (2012)) และ SS1 ท ี ่ เสร ิมเหล็กร ับแรงเฉ ือนในร ูปแบบเหล ็กปลอกปด 

(Prawatwong et al. (2020)) ตามลำดับ นอกจากนั้นยังพบวาแบบจำลองจุดเชื่อมตอ SS2 ที่มีการใสหมุด

เฉือนเกิดพฤติกรรมแบบเหนียวกอนการวิบัติที่ภาวะขีดสุด พฤติกรรมแบบเหนียวสามารถสังเกตจากเสนกราฟ

ขอมูลของแบบจำลอง SS2 (ในรูป 5.1) ในชวง Drift ระหวาง 2.00% ถึง 4.00% พบวาหลังถึงจุดรับแรงสูงสุดที่ 

Drift = 2.00% ความสามารถในการรับแรงทางดานขางมีการเปลี่ยนแปลงเพียงเล็กนอยเมื่อ Drift เพิ่มข้ึนถึงคา 

4.00%  ซึ่งพฤติกรรมที่เกิดขึ้นมีความแตกตางโดดเดนจากการทดลองกับแบบจำลอง S1 ที่ไมไดมีการเสริมหมุด

เฉือนที่เกิดการวิบัติแบบเปราะทันทีหลังจากเสนกราฟขึ้นไปแตะจุดสูงสุดของความสามารถในการรับแรงทาง

ดานขาง ซึ่งขอมูลการเปรียบเทียบ Backbone Curve ในรูป 5.1 บงชี้วาการใสหมุดเฉือนที่เหมาะสมในแผนพ้ืน

บริเวณจุดเชื่อมตอสามารถเปลี่ยนพฤติกรรมการวิบัติของจุดเชื่อมตอระหวางเสาและพื้นจากการวิบัติแบบ

เปราะไปเปนการวิบัติแบบเหนียว ซึ ่งพฤติกรรมแบบเหนียวดังกลาวเปนพฤติกรรมที่พึงปรารถนาในการ

ออกแบบตานทานแผนดินไหว  

 

 

 



108 
 

 
 

5.1.2 การเสื่อมลดสภาพของความแกรง (Stiffness Degradation) 

 

B

D

Lateral load

Displacement

Secant stiffness

A

ui

Energy dissipated 
within cycle i = EDi

ESi

C

K = Pi / ui Pi 

 
 

รูปที่ 5.2 แสดงวิธีคำนวณคาสติฟเนส (K) และคาการสลายพลังงานตอรอบจากผลการทดลอง 

            ภายใตการโยกตัวสลับทิศจากแผนดินไหวรุนแรงพฤติกรรมของโครงสรางมักเกิดการแตกราว และจะ

เกิดการเสื ่อมลดสภาพความแกรง (Stiffness Degradation) ลงเมื ่อความรุนแรงของการแตกราวเพิ ่มขึ้น 

Stiffness Degradation ถูกใชแพรหลายในการอธิบายการเปลี่ยน คาความแกรง (Stiffness, K) ของโครงสราง

ในการรับแรงทางดานขางในการทดสอบแบบจำลองภายใตการโยกตัวสลับทิศท่ีเพิ่มระดับความรุนแรงข้ึน  

            ในหัวขอนี้ผลการทดลองจากรูปที ่ 4.1 - 4.11 ในบทที่ 4 ถูกนำมาวิเคราะหคา Stiffness ของ

โครงสรางในการรับแรงทางดานขางและ Stiffness Degradation ในรอบการเคลื ่อนตัวตางๆ เพื่ออธิบาย

พฤติกรรมที่เกิดขึ้นของโครงสรางที่ทำการทดสอบ ซึ่งในแตละรอบการเคลื่อนตัว คา Stiffness ของโครงสราง

ในการรับแรงทางดานขาง หาจากคาอัตราสวนของแรงสูงสุด (Pi) ที่วัดไดตอระยะการเคลื่อนตัวสูงสุด (ui) ของ

ปลายเสาที่ตำแหนงที่ใหแรงทางดานขางกระทำ ตามสมการ K = Pi / ui ที่แสดงไวในรูปที่ 5.2 

            ตารางที่ 5.2 แสดงคาสติฟเนส (K) ที่ไดจากการทดลองรับแรงสลับทิศทางดานขางของโครงสราง

แบบจำลอง SS2 ที่เปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสาคาตางๆ ทั้งในการโยกตัวรอบแรกและรอบการใหแรงซ้ำ 

ในขณะที่รูปที่ 5.3 และ 5.4 แสดงกราฟการเสื่อมลดคาสติฟเนสของแบบจำลองที่เปอรเซ็นตการเอียงตัวตางๆ 

ที่ไดจากการทดสอบแบบจำลอง 
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ตารางที่ 5.2 คาสติฟเนส (K) จากการทดลองรับแรงสลับทิศทางดานขางของโครงสรางแบบจำลอง SS2 

เปอรเซ็นตการเอียงของ

เสา Drift (%) 

คาสติฟเนส (K)  

เมื่อทดลองรับแรงทาง

ดานขาง 

kN/mm 

เปอรเซ็นตการเอียงของ

เสา Drift (%) 

คาสติฟเนส (K) 

เมื่อทดลองรับแรงทาง

ดานขาง 

kN/mm 

รอบแรก รอบที่ 2 รอบแรก รอบที่ 2 

+0.25 

+0.50 

+0.75 

+1.00 

+1.25 

+1.50 

+2.00 

+2.52 

+3.00 

+4.00 

+5.00 

12.26 

10.05 

8.51 

7.26 

6.31 

5.46 

4.38 

3.52 

2.91 

2.08 

0.86 

12.20 

9.75 

8.03 

6.91 

5.95 

5.19 

4.08 

3.28 

2.69 

1.70 

0.64 

-0.25 

-0.50 

-0.75 

-1.00 

-1.25 

-1.50 

-2.00 

-2.52 

-3.00 

-4.00 

-5.00 

13.62 

10.91 

8.82 

7.49 

6.48 

5.79 

4.55 

3.73 

3.08 

2.07 

1.01 

13.26 

10.30 

8.34 

7.13 

6.24 

5.43 

4.30 

3.53 

2.85 

1.68 

0.75 
 

            คาสติฟเนสในตาราง 5.2 และรูปที่ 5.3 ชี้ใหเห็นวาคาสติฟเนสของโครงสรางบริเวณจุดเชื่อมตอมีการ

เสื ่อมลดลงเมื่อคาเปอรเซ็นต Drift เพิ่มมากขึ้น โดยอัตราการลดลงเกิดการลดลงอยางรวดเร็วในชวงแรก

ระหวางชวง Drift = 0.5% ถึง 1.00% โดยที่ Drift = 1.00% คาสติฟเนสคงเหลือประมาณ 60% ของคาเริ่มตน 

(ดูรูป 5.4) หลังจากนั้นชวง Drift = 1.00% ถึง Drift = 4.00% อัตราการลดคาสติฟเนสของโครงสรางจึงเริ่ม

ลดลง ที่ Drift = 4.00% กอนการวิบัติพบวาคาสติฟเนสคงเหลือประมาณ 16.9% ของคาสติฟเนสเริ่มตน  

            เมื ่อพิจารณาผลภาพรวมความสัมพันธของแรงทางดานขางและเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสา

แบบจำลอง SS2 ที่แสดงในรูป 4.12 พบวาโครงสรางบริเวณจุดเชื่อมตอยังคงสามารถทนรับแรงทางดานขางได

ดีหลังจากแตะจุดสูงสุดที่คา Drift 2.00% ไปจนถึงคา Drift = 4.00% ซึ ่งจากผลการทดลองในชวงดังกลาว

ชี้ใหเห็นวาโครงสรางบริเวณจุดเชื่อมตอมีความเหนียวสามารถใหตัวไดดี เมื่อถูกแรงทางดานขางกระทำแบบ

เปนวัฏจักรเกิดการเสื่อมลดความสามารถในการรับแรงทางดานขางไมมากนักจนการถึงคา Drift = 4.00%  
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รูปที่ 5.3 แสดงการเสื่อมลดคาสติฟเนสของแบบจำลอง SS2 ที่เปอรเซ็นตการเอียงตัวตางๆ 

 

 

รูปที่ 5.4 แสดงการเสื่อมลดคาสติฟเนสของแบบจำลอง SS2 เทียบกับคาสติฟเนสเมื่อเริ่มทดลองรอบแรก 
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0.305
0.252

0.169

0.082

0.0

0.2

0.4

0.6

0.8

1.0

1.2

-7.00 -6.00 -5.00 -4.00 -3.00 -2.00 -1.00 0.00 1.00 2.00 3.00 4.00 5.00 6.00 7.00

Specimen Drift (%)

N
o

rm
al

iz
e

d
 la

te
ra

l s
ti

ff
n

e
ss

 (
K

/K
in

t.
)

First loops

Second loops



111 
 

 
 

            สำหรับผลการทดลองใหแรงสลับทิศซ้ำ ผลการทดลองพบวาในรอบการใหแรงซ้ำคาสติฟเนสเกิดการ

เสื่อมลดจากการใหแรงรอบแรกเพียงเล็กนอย ซึ่งคาสติฟเนสที่ไดจากรอบการทดลองใหแรงซ้ำแสดงในตาราง 

5.2 และกราฟเสนประในรูปที่ 5.3 

5.1.3 คาการสลายพลังงานและการสลายพลังงานสะสม 

            ความสามารถในการกระจายพลังงาน (Energy dissipation capacity) เปนพารามิเตอรที่สำคัญ

สำหรับการประเมินความสามารถของโครงสรางเพ่ือความอยูรอดเมื่อถูกกระทำจากแรงทางดานขางกระทำแบบ

เปนวัฏจักรกอนการวิบัติของโครงสราง ผลการทดลองจากรูปที่ 4.1 - 4.11 ในบทที่ 4 ถูกนำมาคำนวณคาการ

สลายพลังงาน (Energy Dissipation) ในแตละรอบของการเคลื่อนตัวแบบวัฏจักรครบ 1 รอบ และคาการสลาย

พลังงานสะสม (Cumulative Energy Dissipation) เพื่อดูความสามารถในการกระจายพลังงานของโครงสราง 

โดยพลังงานที่กระจายไปภายในวงรอบหรือรอบที่ i (EDi) ไดมาจากพื้นที่ที่ลอมรอบดวยเสนโคงการกระจัด-แรง

ภายในวงรอบ i ตามที่แสดงไวในรูปที่ 5.2 คาการสลายพลังงานและคาการสลายพลังงานสะสมที่คำนวณได

แสดงไวในตารางท่ี 5.3  

            จากคาในตารางที่ 5.3 จะเห็นวาโครงสรางทดลอง SS2 จะมีการสลายพลังงานในแตละรอบของการ

เคลื่อนตัวแบบวัฏจักรครบ 1 รอบเพิ่มมากขึ้นเมื่อมีการเพิ่มเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสาครบ 1 รอบในรอบ

แรก อยางไรก็ตามในรอบของการใหแรงซ้ำพบวาคาการสลายพลังงานจะมีคาลดลงจากรอบแรก ซึ่งการที่คา

การสลายพลังงานรอบที่ 2 มคีาลดลงจากรอบแรกอาจพิจารณาไดวาอาจจากสาเหตุของการแตกราวในรอบที่ 2 

เกิดรอยแตกราวเพ่ิมเติมนอยลงเมื่อเทียบกับที่เกิดขึ้นระหวางการใหแรงรอบแรก  

            คาการสลายพลังงานสะสม (Cumulative Energy Dissipation) กอนเกิดการวิบัติ (ในตารางที่ 5.3) 

ถูกนำมาพล็อตเปนกราฟเปรียบเทียบกับคาที่ไดจากผลการทดสอบบนแบบจำลอง S1 ที่ไมมีการเสริมเหล็กรับ

แรงเฉือนและ SS1 ที่มีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนในรูปแบบเหล็กปลอกปดที่ไดจากโครงการวิจัยกอนหนา 

Prawatwong et al. (2012) และ Prawatwong et al. (2020) โดยการเปรียบเทียบแสดงไวในรูปที่ 5.5 

            จากการเปรียบเทียบในรูปที่ 5.5 พบวาตัวอยางทดสอบ SS2 ที่มีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนใน

รูปแบบ Double Head Studs แสดงความสามารถในการสลายพลังงานไดมากกวา SS1 ที่เสริมเหล็กรับแรง

เฉือนในรูปแบบเหล็กปลอกปดถึง 1.6 เทา โดยตัวอยางทดสอบ SS2 ที่ทดสอบในโครงการนี้สามารถสลาย

พลังงานไดสูงถึง 46.54 MN.mm ในขณะที่ SS1 สามารถสลายพลังงานไดเพียง 28.71 MN.mm กอนเกิดการ

วิบัติแบบเฉือนทะลุ และมากกวาตัวอยางทดสอบ S1 ถึง 5.8 เทา 
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ตารางที่ 5.3 ความสามารถในการสลายพลังงานที่ตรวจวัดไดจากการทดลอง 

รอบการเอียงตัว

สูงสุด 

เปอรเซ็นตการ

เอียงของเสา Drift 

(%) 

การสลายพลังงาน 

ในแตละรอบ, EDi 

MN-mm 

การสลายพลังงาน 

สะสม SS2 

MN-mm 

การสลายพลังงาน 

สะสม SS1* 

MN-mm 

 

รอบแรก 

รอบที่ 2 

รอบแรก 

รอบที่ 2 

รอบแรก 

รอบที่ 2 

รอบแรก 

รอบที่ 2 

รอบแรก 

รอบที่ 2 

รอบแรก 

รอบที่ 2 

รอบแรก 

รอบที่ 2 

รอบแรก 

รอบที่ 2 

รอบแรก 

รอบที่ 2 

รอบแรก 

รอบที่ 2 

รอบแรก 

รอบที่ 2 

0.00% 

0.25% 

0.25% 

0.50% 

0.50% 

0.75% 

0.75% 

1.00% 

1.00% 

1.25% 

1.25% 

1.50% 

1.50% 

2.00% 

2.00% 

2.50% 

2.50% 

3.00% 

3.00% 

4.00% 

4.00% 

5.00% 

5.00% 

0.00 

103.89 

62.69 

381.69 

233.67 

736.72 

486.53 

1,030.19 

765.63 

1,315.62 

1,055.01 

1,735.19 

1,395.68 

3,046.09 

2,211.11 

3,937.67 

3,054.55 

4,758.17 

3,880.25 

9,149.57 

7,202.31 

10,721.83 

5,787.76 

0.00 

103.89 

166.58 

548.27 

781.94 

1,518.67 

2,005.20 

3,035.39 

3,801.02 

5,116.64 

6,171.66 

7,906.84 

9,302.52 

12,348.61 

14,559.72 

18,497.38 

21,551.93 

26,310.10 

30,190.36 

39,339.92 

46,542.23 

Fail 

Fail 

0.00 

91.69 

148.48 

460.84 

664.23 

1,233.94 

1,646.89 

2,521.11 

3,197.85 

4,327.47 

5,192.88 

6,497.13 

7,738.35 

10,637.70 

12,651.01 

16,632.46 

19,623.20 

24,359.09 

28,709.34 

Fail 

Fail 

Fail 

Fail 

*ผลการทดลองบนแบบจำลองท่ีใสเหล็กรับแรงเฉือนรูปแบบเหล็กปลอกปดโดย Prawatwong et al. (2020) 
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รูปที่ 5.5 กราฟเปรียบเทียบความสามารถในการสลายพลังงานสะสม 
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5.1.4 หนวยแรงเฉือน  

B

AD

C

c

c
uV

ColumnCL

Critical 
sectionColumn

A

B

D

C

d/2

c1 + d
c

c

cCD cAB

c2 + d

(a) (b)

Critical 
section

v uM
( )

u v u AB
u AB

c c

V M c
v

A J


 

1 21 1/(1 (2 / 3) / )v b b   

b1 = c1 + d
b2 = c2 + d

 
 

รูปที่ 5.6 แสดงหนาตัดวิกฤติที่ใชคำนวณหาหนวยแรงเฉือน 
 

            เพ่ือเปรียบเทียบความสามารถตานทานหนวยแรงเฉือน (Shear Stress) ที่บริเวณหนาตัดวิกฤติรอบๆ

เสาจากผลทดสอบแบบจำลองชนิดตางๆ ผลการทดสอบถูกนำมาคำนวณหาหนวยแรงเฉือนสูงสุดที่บริเวณหนา

ตัดวิกฤติที่ระยะ d/2 จากขอบเสา โดยใชสมการตามมาตรฐาน ACI 318-14 Section 8.4.4.2.2 ดังแสดงใน

สมการ 5.1 และ 5.2 

                                                                  ,
u v u AB

u AB
c c

V M c
v

A J


 

            
                                    (5.1) 

                                               ,
u v u CD

u CD
c c

V M c
v

A J


 

            
                                    (5.2) 

ในสมการ 5.1 และ 5.2 คา v สามารถหาไดจากสมการ   1 21 1/(1 2 / 3 / )v b b                     (5.3) 

            
ในสมการ 5.1 – 5.2  0cA b d  เม่ือ  0 1 22b b b  = ความยาวเสนรอบรูปของหนาตัดวิกฤติ

สำหรับแรงเฉือนในแผนพื้น d   ความลึกประสิทธิผลของหนาตัดพ้ืน ,AB CDc c   ระยะที่วัดจากตำแหนง

ศูนยกลางของหนาตัดวิกฤติไปเสนตรง AB และเสนตรง CD ตามลำดับ (ดูรูป 5.6 (a)) และ cJ คือ polar 

moment of inertia ของหนาตัดวิกฤติ คา cJ หาไดจากสมการ 5.4 ตามที่มาตรฐาน ACI ระบุ คือ 

                         
      3 23

1 1 2 1

6 6 2c

d c d c d d d c d c d
J

   
                         (5.4) 
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          โดยในสมการ 5.1 และ 5.2 มาตรฐาน ACI พิจารณาวาหนวยแรงเฉือนที่เกิดขึ้นที่บริเวณหนาตัดวิกฤต

รอบหัวเสาเกิดจากหนวยแรงเฉือน 2 ชนิดมากระทำรวมกัน คือ หนวยแรงเฉือนโดยตรง (Direct Shear Stress) 

จากแรงในแนวดิ่ง และหนวยแรงเฉือนที่เกิดจากแรงผลักทางดานขางทำใหเกิดโมเมนตดัดสงผานไปเปนหนวย

แรงเฉือนที่บริเวณจุดเชื่อมตอ (Shear Stress due to Moment Transfer) เมื่อรวมหนวยแรงทั้งสองสวนเขา

ดวยกันจะไดหนวยแรงเฉือนสุทธิ (Total Shear Stress) ดังสมการที่ 5.1 และ 5.2 อยางไรก็ตามในที่นี้ผูวิจัย

คำนวณหนวยแรงเฉือนสุทธิดานที่เกิดการวิบัติแบบเจาะทะลุกอนและนำมาใชเปรียบเทียบกับผลที่ไดจากการ

ทดสอบแบบจำลองชนิดอื่นๆ 

ตารางที่ 5.4 หนวยแรงเฉือนสุทธิสูงสุดบริเวณหนาตัดวิกฤตของแบบจำลองชนิดตางๆa 

 

 

Specimen 
 

 

 

Vu 

(kN) 

 

 

Mu 

(kN.m) 

 

 

v  
 

Shear stress, ,u ABv  (MPa)  

 
'/u cv f  

From 

direct 

shear 

From 

moment 

transfer 

 

Total 

(1) (2) (3) (4) (5) (6) (7) (8) 

S1b 118 193 0.467 0.65 2.86 3.51 0.55 

SS1c 141 325 0.463 0.59 3.46 4.05 0.56 

SS2* 141 288 0.463 0.59 3.07 3.66 0.59 

Note: a No load factors were used in calculations: Data in Columns 3 was calculated from data in positive 

drift; Mu is maximum unbalanced moment at center of connection: Maximum unbalanced moment induced 

by lateral force = lateral force X 1.8 m: b Prawatwong et al. (2012): c Prawatwong et al. (2020): *This study. 

          ตารางที ่ 5.4 แสดงหนวยแรงเฉือนสุทธิสูงสุดบนหนาตัดวิกฤต AB ( ,u ABv ) ที ่ไดจากการทดสอบ

แบบจำลองชนิดตางๆ S1 และ SS1 จาก Prawatwong et al. (2012) และ Prawatwong et al. (2020) และ 

SS2 ที่ไดจากผลการทดลองในโครงการวิจัยนี้ ผลจากแบบจำลอง SS2 ที่มีการเสริมหมุดเฉือน คา  Mu = 288 

kN-m. ในตาราง 5.4 หาโดยนำแรงดานขางสูงสุดดาน Drift (+) คูณดวยความสูง (1.8 m) ของเสา สวนแรง

เฉือนจากแรงโนมถวงระหวางทำการทดลอง Vu = 141 kN ไดจากการวิเคราะหดวยวิธีการทางไฟไนอิลิเมนต 

(Finite Element Analysis) เพื่อใหได Vg/V0 = 0.28 ที่อธิบายไวกอนหนานี้แลวในบทที่ 3 ซึ่งเมื่อคำนวณโดย

ใชสมการ 5.1 ไดคาหนวยแรงเฉือนสุทธิสูงสุด ,u ABv = 3.66 MPa แตเพื่อใชเปรียบเทียบกับผลที่ไดจากวิจัย

อื่นๆและเปรียบเทียบกับสมการตามมาตรฐาน ACI มีการนำ ,u ABv  มาหารดวยรากที่สองของกำลังอัดประลัย

ของคอนกรีตพ้ืนแบบจำลองและคาที่ไดแสดงไวในคอลัมนที่ 8 ของตาราง 5.4 
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            รูปที่ 5.7 แสดงการผันแปรของระดับหนวยแรงเฉือนสุทธิ ABv ที่คำนวณไดบนหนาตัดวิกฤติ AB ตอ

รากที่สองของกำลังอัดประลัยของคอนกรีตแผนพื้นจากผลการทดสอบแบบจำลอง SS2 ที่แตละจังหวะการ

เคลื ่อนตัวทางดานขางรวม 3,589 จังหวะตลอดจนสิ ้นสุดการทดลอง ในรูป 5.7 เสนโคงกระดูกสันหลัง 

(Backbone Curve) หรือโคงแสดงความสัมพันธเปลือกนอก (Envelope Curve) ถูกลากขึ้นเพื่อใชประกอบ

พิจารณาความสัมพันธของระดับของหนวยแรงเฉือนสุทธิที่หนาตัดวิกฤติและเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสาใน

ภาพรวม เพื่อนำไปใชในการเปรียบเทียบกับผลการทดลอง S1 ที่ไมมีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนและ SS1 ที่มี

การเสริมเหล็กรับแรงเฉือนในรูปแบบเหล็กปลอกปด ซึ่งการเปรียบเทียบดังกลาวไดแสดงไวในรูปที่ 5.8 จากนั้น

หนวยแรงเฉือนสุทธิสูงสุดที่ไดจากการทดลองที่แสดงในตารางท่ี 5.4 (และรูปที่ 5.7) ถูกนำมาพล็อตเปรียบเทียบ

กับผลที่ไดจากตัวอยางทดสอบอื่นๆ ที่มีการทดสอบโดยนักวิจัยหลายกลุมในอดีตและเปรียบเทียบกับสมการ

กำลังรับแรงเฉือนของคอนกรีตอัดแรงตามที่ระบุโดย ACI 318-14 ในรูปที่ 5.9 
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รูปที่ 5.7 การผันแปรระดับของหนวยแรงเฉือนสุทธิที่คำนวณไดบนหนาตัดวิกฤติ AB  

จากผลการทดสอบแบบจำลอง SS2 ที่แตละจังหวะการเคลื่อนตัวตลอดการทดลอง 
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รูปที่ 5.8 แสดงการเปรียบเทียบระดับของหนวยแรงเฉือนสุทธิ 

ที่คำนวณไดบนหนาตัดวิกฤติ AB จากผลการทดสอบแบบจำลองชนิดตางๆ 

            จากรูป 5.8 เมื่อเปรียบเทียบประสิทธิภาพการใชหมุดรับแรงเฉือนในแผนพื้นแบบจำลอง SS2 กับ 

SS1 และ S1 ขอมูลในรูปแสดงใหเห็นอยางชัดเจนวาการเสริมหมุดเหล็กรับแรงเฉือนในแผนพื ้นชวยเพ่ิม

ประสิทธิภาพของจุดตอระหวางแผนพื้นและเสาใหมีความสามารถในการรับแรงเฉือนที่เกิดขึ้นภายใตแรงสลับ

ทิศแบบวัฏจักรใหดีขึ้นมากอยางมีนัยสำคัญ ผลที่ไดจากการเปรียบเทียบถาใชกำลังอัดประลัยของคอนกรีตพื้น

เทากันบงชี้วา SS2 สามารถตานทานหนวยแรงเฉือนไดสูงกวาที่ไดจากผลการทดสอบโดยใชแบบจำลอง S1 

และ SS1 และขอมูลในรูป 5.8 แสดงใหเห็นอยางชัดเจนวาหลังจากหนวยแรงเฉือนขึ้นไปแตะจุดสูงสุดที่ Drift = 

+2.0% หมุดเฉือนยังสามารถชวยปองกันไมใหตัวอยางทดสอบเกิดการวิบัติจากการเจาะทะลุไดดีจนกระทั่งถึง 

Drift = +4.0% โดยมีการเสื่อมลดกำลังรับแรงเฉือนเพียงเล็กนอยและที่ภาวะขีดสุดยังพบวาเกิดการวิบัติที่หนา

ตัดไกลออกไปนอกบริเวณที่มีการวางหมุดเฉือน (ดูรูป 4.27 ในบทที่ 4) 

'
c

v

f
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u AB
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'/pc cf f
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(ACI-ASCE Committee 423 (1974))

PT Bonded (no shear reinforcement)

PT Bonded (with shear reinforcement)

ACI 318-14 Shear stress limit

'0.29 0.3c c pcv f f 
(Eqn 22.6.5.5a, ACI 318-14)

SS1

'0.46 0.32c c pcv f f Best-fit line 

SS2

 

รูปที่ 5.9 แสดงการเปรียบเทียบหนวยแรงเฉือนสูงสุดที่ไดจากการทดลองกับผลจากนักวิจัยอื่นๆ  

และกับสมการกำลังรับแรงเฉือนของคอนกรีตอัดแรงตามที่ระบุโดย ACI 318-14 

          หากเปรียบเทียบการใชเหล็กปลอกปดในแผนพ้ืนแบบจำลอง SS1 Prawatwong et al. (2020) กับผล

การทดลองจากแบบจำลอง S1 ที่ไมมีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนในแผนพื้น ขอมูลในรูป 5.8 และรูปที่ 5.9 

ชี้ใหเห็นวาการเสริมเหล็กปลอกปดในแผนพื้นชวยเพิ่มประสิทธิภาพในการรับแรงเฉือนที่เกิดขึ้นจากแรงกระทำ

ดานขางแบบวัฏจักรใหดีขึ้นไดเพียงเล็กนอย อยางไรก็ตามผลการเปรียบเทียบระหวาง SS1 กับ S1 (ในรูปที่ 

5.8) แสดงใหเห็นวาการเสริมเหล็กปลอกปดสามารถชวยเพ่ิมประสิทธิภาพไดดีปานกลางในดานที่ชวยหนวงการ

วิบัติจากการเจาะทะลุหลังจากหนวยแรงเฉือนขึ้นไปแตะจุดสูงสุดที่ Drift = +2.0% โดยเหล็กปลอกปดยังคง

สามารถชวยปองกันไมใหตัวอยางทดสอบจากการวิบัติแบบเจาะทะลุในชวงระหวาง Drift = 2.0% ถึง Drift = 

3.0% โดยในชวง Drift = 2.0% ถึง Drift = 3.0% เกิดการเสื่อมลดกำลังรับแรงเฉือนลงไปบางสวน นอกจากนั้น

ผลการทดลองโดย Prawatwong et al. (2020) พบวาเมื่อ Drift เกินกวา 3.0% ที่ภาวะขีดสุดการวิบัติแบบ

เจาะทะลุยังคงเกิดขึ้นภายในในบริเวณที่มกีารวางเหล็กปลอกปดรับแรงเฉือน 
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           อยางไรก็ตามเมื่อเปรียบเทียบผลการทดลองที่มีการใสเหล็กรับแรงเฉือนในแผนพื้นกับคากำลังรับแรง

เฉือนของคอนกรีต  cv  ที่แสดงเปนเสนประในรูป 5.9 ตามสมการที่ 22.6.5.5a ตามมาตรฐาน ACI 318-14 

พบวาการใสเหล็กปลอกปดในแผนพื้น SS1 (Prawatwong et al. (2020)) และการใชหมุดรับแรงเฉือนในแผน

พื้น SS2 ที่ทดสอบในโครงการนี้ ทั้งคูใหคากำลังรับแรงเฉือนสูงกวาคากำลังรับแรงเฉือนของคอนกรีตตามที่

มาตรฐาน ACI 318-14 กำหนด 

 

5.1.5 เปรียบเทียบความสามารถในการเอียงตัววิกฤติ 
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รูปที่ 5.10 เปรียบเทียบความสามารถในการเอียงตัววิกฤติกับงานวิจัยกอนหนา 

            รูปที่ 5.10 เปรียบเทียบความสามารถในการเอียงตัววิกฤติกับงานวิจัยกอนหนา ขอมูลจากผลการ

ทดสอบการรับแรงทางดานขางของบริเวณจุดเชื่อมตอ SS2 และผลการทดสอบในอดีตอื่นๆ ที่มีการทดสอบที่

ระดับ Vg/V0 คาตางๆ ถูกพล็อตเพื่อพิจารณาความสัมพันธระหวางคาระดับ Vg/V0  และความสามารถในการ

เอียงตัววิกฤติ โดยขอมูลสวนใหญที่แสดงในรูป 5.10 มาจากผลการทดสอบของตัวอยางจุดเชื่อมตอระหวางพ้ืน

คอนกรีตเสริมเหล็กธรรมดา (RC) ที่ไมมีการอัดแรง รวบรวมโดย Pan และ Moehle (1989) ในขณะที่ผลการ

ทดสอบบริเวณจุดเชื่อมตอของพื้นคอนกรีตอัดแรงชนิดไรการยึดเหนี่ยว (Unbonded PT Slabs) ที่มีอยูจำนวน

หนึ่งทดสอบโดย Trongtham และ Hawkins (1977) และ Qaisrani (1993)  และในรูปที่ 5.10 ขีดจำกัดการ

ออกแบบสำหรับเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสา (Design drift limit) สำหรับบริเวณจุดเชื ่อมตอของพ้ืน
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คอนกรีตเสริมเหล็ก (RC) ที่ไมมีการอัดแรง (Nonprestressed Slabs) ที่ระบุไวในมาตรฐาน ACI 318 ฉบับ

กอนป 2019 และสำหรับบริเวณจุดเชื ่อมตอของพื ้นคอนกรีตอัดแรง ชนิดลวดอัดแรงไรการยึดเหนี ่ยว 

(Unbonded PT Slabs) ที่เสนอโดย Zhou et al. (2017) ที่มีการระบุเพ่ิมเขามาใหม ใน ACI 318-19 ป 2019 

หมวดที่ 18.14.5.1(b) โดยขีดจำกัดดังกลาวมาจากฐานขอมูลการทดสอบ ถูกเขียนซอนลงไปเพื่อใชอางอิงและ

เปรียบเทียบ โดยบทบัญญัติเกี ่ยวกับแผนดินไหวในมาตรฐาน ACI 318-19 หมวด 18.14.5 ระบุวาเมื ่อคา

เปอรเซ็นตการเอียงตัว (Dirft) ที่ตองการออกแบบเกินขีดจำกัดที่กำหนดตองมีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนขั้นต่ำ

ในพื้นสำหรับบริเวณจุดเชื่อมตอหรือตองมีการดัดแปลงอื่นๆ ในการออกแบบเพื่อใหเปนไปตามขีดจำกัดการ

ออกแบบที่ตองการ และเมื่อใชการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนการเสริมนั้นตองเปนไปตามขอกำหนดกำลังขั้นต่ำ

และยืดออกไปอยางนอย 4h และตั้งฉากกับขอบของเสาหรือจุดรองรับ โดยที่ h คือความหนาของแผนพ้ืน 

            ขอมูลในรูป 5.10 แสดงใหเห็นประโยชนของการใสหมุดรับแรงเฉือน ชนิดที่ 2 (Double head 

studs) ในพื้นคอนกรีตอัดแรงที่ลวดอัดแรงมีการยึดเหนี่ยว (Bonded PT Slabs) ซึ่งผลการทดลองตัวอยาง

ทดสอบ SS2 ที่มีการใสหมุดรับแรงเฉือนที่ทดสอบในโครงการวิจัยนี้ ใหความสามารถในการเอียงตัวสูงสุดของ

เสาเพ่ิมขึ้นจากตัวอยางทดสอบ S1 ที่ไมมีการใสเหล็กรับแรงเฉือนและจากตัวอยางทดสอบ SS1 ที่มีการใสเหล็ก

รับแรงเฉือนในรูปแบบเหล็กปลอกปด (Closed-Hoop Stirrups) อยางมีนัยสำคัญ ที่คา Gravity shear ratio 

(Vg/V0 ) เทากัน โดยผลการทดลองตัวอยางทดสอบ SS2 ที่มีการใสหมุดรับแรงเฉือนในแผนพ้ืนใหคาเปอรเซ็นต

การเอียงตัวของเสาสูงสุดถึง Drift = 4.51% กอนเกิดการวิบัติแบบเจาะทะลุที่ภาวะขีดสุด ซึ่งมากกวา S1 และ 

SS1 ถึง 2.26 เทา และ 1.50 เทาตามลำดับ และผลการทดสอบ SS2 แสดงความสามารถทนการเอียงตัวของ

เสาไดสูงกวาขีดจำกัดของการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนขั้นต่ำตามบทบัญญัติเกี่ยวกับแผนดินไหว ACI 318-19 

หมวด 18.14.5 ทั้งสองกรณ ีคือ ทั้งกรณีพ้ืนเปนคอนกรีตอัดแรง ชนิดลวดอัดแรงไรการยึดเหนี่ยว (Unbonded 

PT Slabs) และกรณีพ้ืนที่ไมมีการอัดแรง (Nonprestressed Slabs)  

            อยางไรก็ตามเมื่อพิจารณาผลที่ไดจากตัวอยางทดสอบ S1 (Prawatwong et al. 2012) ในรูปที่ 5.10

พบวาคาความสามารถในการเอียงตัววิกฤติมีคาต่ำกวาเสนขีดจำกัดการออกแบบที่ตองจัดเตรียมเหล็กรับแรง

เฉือนในแผนพื้น ตามหมวดที่ 18.14.5.1(b) ที่ระบุโดยมาตรฐาน ACI 318-19 ดังนั้นจึงมีความเปนไปไดวา

ขีดจำกัดการออกแบบในหมวดที่ 18.14.5.1(b) ตามมาตรฐาน ACI 318-19 ที่ระบุสำหรับบริเวณจุดเชื่อมตอ

ของพื้นคอนกรีตอัดแรง ชนิดลวดอัดแรงไรการยึดเหนี่ยว (Unbonded PT Slabs) อาจจะไมเหมาะสมกับการ

นำเปนคาอางอิงในการออกแบบจัดเตรียมเหล็กรับแรงเฉือนบริเวณจุดเชื่อมตอสำหรับในกรณีเปนพื้นคอนกรีต

อัดแรงชนิดที่มีการยึดเหนี่ยว (Bonded PT Slabs) 



บทที่ 6 

สรุปผลการวิจัยและขอเสนอแนะ 

 
            งานวิจัยนี้แบบจำลองยอสวน ขนาด 3/5 เทาของโครงสรางจริง ของบริเวณจุดเชื่อมตอภายในอาคาร

ที่มีการเสริม Shear Studs ถูกออกแบบ กอสราง และทำการทดลองใหการเคลื่อนตัวทางดานขางสลับทิศ

แบบวัฏจักรเพื่อจำลองผลจากแผนดินไหว โดยระหวางการทดลองมีการเพิ่มระดับความรุนแรงขึ้นเพื่อสำรวจ

พฤติกรรมที่เกิดขึ้นบริเวณวิกฤติที่แตละจังหวะการเคลื่อนตัวโดยละเอียด ตั้งแตพฤติกรรมชวง Linear Elastic 

จนกระทั่งถึงภาวะขีดสุด โดยมีวัตถุประสงคหลัก คือ  

1. สำรวจพฤติกรรมตอบสนองที่บริเวณจุดเชื่อมตอระหวางเสาและพื้นคอนกรีตอัดแรงชนิดลวดอัด

แรงมีการยึดเหนี่ยว ที่มีการเสริม Shear Studs ในแผนพ้ืน 

2. คนหาวิธีการที่มีประสิทธิภาพ ในการเพ่ิมขีดความสามารถตานทานแผนดินไหวของพ้ืนคอนกรีต

อัดแรง ชนิดมีแรงยึดเหนี่ยว 

3. ศึกษาผลของการใสหมุดเฉือนในแผนพื้นเพื่อใชในการปองกันการวิบัติแบบเฉือนทะลุและเพ่ิมขีด

ความสามารถตานทานแผนดินไหว สำหรับพื้นคอนกรีตอัดแรงชนิดที่นิยมใชแพรหลายในการ

กอสรางในประเทศไทย 

4. ประเมินความเหมาะสมของ มาตรฐานการออกแบบ ACI Building Code ในสวนที่เก่ียวของกับ

กำลังตานทานการเฉือนทะลุและขีดจำกัดการเอียงตัวของจุดเชื่อมตอ (Design Drift Limit) ใน

การออกแบบพื้นคอนกรีตอัดแรงภายใตการโยกตัวจากแรงแผนดินไหว 

            ขอมูลการตรวจวัดการตอบสนองจากชองรับสัญญานทั้งหมด 127 ชองถูกตรวจวัดในระหวางการ

ทดสอบ ประสิทธิภาพโดยรวมของการใสหมุดรับแรงเฉือนในแผนพื้นถูกประเมินและเปรียบเทียบกับผลจาก

งานวิจัยในอดีตในรูปแบบของความสัมพันธของการตานทานแรงทางดานขางกับคาเปอรเซ็นตการเอียงตัวของ

ของเสา (Lateral Force - Drift Response) ความสามารถรับแรงทางดานขางสูงสุดของบริเวณจุดเชื่อมตอ 

(Connection Ultimate Strength) ความสามารถทนรับการเอียงตัววิกฤติของเสา (Drift Capacity) กอนการ

วิบัติแบบเจาะทะลุ 

            รายงานนี้บันทึกรายละเอียดของการทดลอง นำเสนอขอมูลที่วัดไดและการสังเกต และอธิบายผลลัพธ 

ซึ่งขอสรุปเบื้องตนของการศึกษาไดแสดงไวในสวนตอไป 
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6.1 สรุปผลการวิจัย   

พฤติกรรมตอบสนองตอการเคล่ือนตัวสลับทิศแบบวัฏจักร 

1. โครงสรางแบบจำลอง SS2 ที่มีการเสริมหมุดรับแรงเฉือน ชนิดที่ 2 (Double Head Studs) ในแผน

พื้น ในชวงตนของการโยกตัวที่องศาการเอียงตัวของเสาต่ำชวงระหวาง Drift = 0.25% ถึง 0.50% 

โครงสรางมีพฤติกรรมตอบสนองคลายระบบยืดหยุนเชิงเสนที่มีการสลายพลังงานต่ำ ซึ่งพิจารณาได

จากเสนวงรอบของความสัมพันธระหวางแรงทางดานขางและเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสาที่มี

ลักษณะยาวและแคบ (ดูรูปที่ 4.1 ถึง 4.2) ที่ Drift = 0.50% เริ่มสำรวจพบการแตกราวเริ่มแรกขนาด

เล็กจากการดัดบนแผนพื้นดานทิศเหนือและใตในทิศทางเดียวกันกับการโยกตัว เมื่อทำการเพิ่มระดับ

การโยกตัวใหองศาการเอียงตัวของเสาเพิ่มมากขึ้นพบพัฒนาการของรอยแตกราวในแผนพื้น และเกิด

การเส ื ่อมลดลงของความแกรงในการรับแรงทางดานขาง (Stiffness Degradation) ในขณะที่

โครงสรางมีการสลายพลังงานเพิ่มมากขึ้นตามระดับองศาการเอียงตัวที่เพิ่มขึ้น ที่ Drift = 0.75% พบ

การแตกราวจากการบิดตัวของพื้นเริ่มเกิดขึ้นทางดานขางของเสา และเริ่มเดนชัดข้ึนเมื่อองศาการเอียง

ตัวของเสาเพิ่มขึ้นถึง Drift = 1.00% เมื่อเพิ่มการเอียงตัวสูงขึ้นไปสู Drift = 1.25% เริ่มปรากฏรอย

แตกในแนวทแยงมุม 45 องศาออกจากมุมเสา (ดูรูปที่ 4.16)  และชวง Drift = 1.50% - 4.00% รอย

แตกราวจากการบิดตัวทางดานขางและรอยแตกออกจากมุมเสาเหลานี้คอย ๆ แพรขยายพัฒนาเดนชัด

ขึ้นไปตามเปอรเซ็นตการเอียงตัวของเสาที่เพิ่มขึ้น ผลสำรวจรอยแตกราวในรูปที่ 4.16 - 4.24 ระหวาง 

Drift 1.25%  - 4.00% พบวารอยแตกตามยาวในทิศทางที่แรงสลับทิศจากการทดลอง (ทิศเหนือ-ใต) 

บริเวณในขอบเขตที่มีการวางหมุดเฉือนมีการขยายแนวเพิ่มขึ้นเพียงเล็กนอย จนเมื่อเพิ่ม Drift ถึงคา 

4.51% ที่ภาวะขีดสุดพบการวิบัติแบบเจาะทะลุ (Punching Failure) เกิดขึ้นที่แผนพื้นดานทิศใต 

หลังจากนั้นเมื่อใหแรงสลับทศิเกิดการเจาะทะลุดานทิศเหนือตามมา  
 

2. ระหวางทดลองพบวาโครงสรางมีการสลายพลังงานเพิ่มมากขึ้นตามระดับองศาการเอียงตัวที่เพิ่มขึ้น 

แตที่องศาการเอียงตัวของเสาสูงสุดเทาเดิมพบวาการสลายพลังงานในรอบการโยกตัวซ้ำเกิดขึ้นนอย

กวาคาการสลายพลังงานที่วัดไดในการโยกตัวรอบแรก (ดูตาราง 5.3) 
 

3. แบบจำลอง SS2 แสดงพฤติกรรมแบบเหนียว เสน Backbone Curve (ในรูป 5.1) แสดงใหเห็นวา

โครงสรางหลังรับแรงทางดานขางถึงระดับสูงสุดที ่ Drift = 2.00% แลว ชวง Drift = 2.00% ถึง 

4.00% บริเวณจุดเชื่อมตอยังคงสามารถทนรับองศาการเอียงตัวของเสาจากการโยกตัวสลับทิศไดดีโดย
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เกิดการเสื่อมลดความสามารถรับแรงทางดานขางลงเพียงเล็กนอย ซึ่งพฤติกรรมแบบเหนียวดังกลาว

เปนคุณสมบัติที่ดีในการออกแบบตานทานแผนดินไหว 
 

4. ขอมูลความเครียดในหมุดเฉือนในพื้นแบบจำลอง SS2 บงชี้วาระหวางการทดลองหมุดเฉือนแตละตัว

ยังคงมีพฤติกรรมอยูในชวงเชิงเสนตรง (Linear Elastic) โดยความเครียดยืดสูงสุดที่วัดไดในหมุดเฉอืน

แตละตัว (รูปที่ 4.28 - 4.47 และ ในตาราง 4.2) ใหคาต่ำกวาคาความเครียดที่จุดครากของเหล็ก ซึ่งคา

ความเครียดดังกลาวประกอบกับภาพตัดขวางในรูปที่ 4.26 และ 4.27 บงชี้ถึงความสามารถในการ

จำกัดความเครียดของคอนกรีตที ่อยูโดยรอบหมุดเฉือนไดดีและชวยปองกันไมใหตัวอยางทดสอบ

แตกราวหรือการวิบัติแบบเฉือนทะลุ (Punching Failure) ในขอบเขตที่มีการวางหมุดเฉือน 
 

5. ผลการตัดคอนกรีตสำรวจภายในพบเสนแนวการเจาะทะลุอยูบริเวณดานนอกขอบเขตการเสริมหมุด

เฉือน (ดูภาพตัดขวาง รูปที่ 4.26 และ 4.27) ซึ่งบงชี้ถึงประสิทธิภาพของหมุดเฉือนในการปองกันไมให

เกิดการวิบัติแบบเจาะทะลุ (Punching shear) ในแผนพื้นในขอบเขตที่มีการวางหมุดเฉือนไดดี 
 

6. จากพฤติกรรมที่ตรวจพบระหวางการทดลอง ที่สรุปในขอ 3, 4 และผลการตัดสำรวจในขอ 5 บงชี้วา

แบบจำลอง SS2 ที่มีการเสริมหมุดเฉือนชนิด Double Head Studs ใหการตอบสนองตอการโยกตัว

สลับทิศแบบวัฏจักรจากผลของแผนดินไหวไดดีมีความเหนียวจนถึง Drift = 4.00% และการเสริมหมุด

เฉือนชนิด Double Head Studs ที ่มีการออกแบบอยางเหมาะสมนาจะเปนเปนวิธีการหนึ ่งที่มี

ประสิทธิภาพในการออกแบบตานทานการโยกตัวจากแผนดินไหว 

 

 

การเพิ่มขีดความสามารถตานทานแผนดินไหว 
 

1. ผลการเปรียบเทียบ Backbone Curve (ในรูป 5.1) ระหวางแบบจำลอง SS2 กับแบบจำลอง S1 ที่ไม

มีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนจาก Prawatwong et al. (2012)) และ SS1 ที่เสริมเหล็กรับแรงเฉือนใน

ร ูปแบบเหล ็กปลอกปดจาก Prawatwong et al. (2020) ที ่ม ีค า Vg/V0 = 0.28 เทาก ัน ผลการ

เปรียบเทยีบชี้ใหเห็นวาแบบจำลอง SS2 มีความสามารถทนรับการเคลื่อนตัวดานขางไดดีและสามารถ

ทนตอการเอียงตัว (Drift) สูงสุดของเสาไดดีกวาแบบจำลอง S1 และ SS1 โดยแบบจำลอง SS2 กอน

เกิดการวิบัติสามารถทนตอการเอียงตัวสูงสุดเพิ่มขึ้น 2.0 เทาและ 1.33 เทาเมื่อเทียบกับผลการ

ทดสอบบนแบบจำลอง S1 และ SS1 ตามลำดับ 
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2. ผลการเปรียบเทียบคาการสลายพลังงานสะสม (Cumulative Energy Dissipation) กอนเกิดการวิบัติ

จากการเปรียบเทียบในรูปที่ 5.4 พบวาตัวอยางทดสอบ SS2 ท่ีมีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนในรูปแบบ 

Double Head Studs แสดงความสามารถในการสลายพลังงานไดมากกวา SS1 ที่เสริมเหล็กรับแรง

เฉือนในรูปแบบเหล็กปลอกปดถึง 1.6 เทา โดยตัวอยางทดสอบ SS2 ที่ทดสอบในโครงการนี้สามารถ

สลายพลังงานไดสูงถึง 46.54 MN.mm ในขณะที่ SS1 สามารถสลายพลังงานไดเพียง 28.71 MN.mm 

กอนเกิดการวิบัติแบบเฉือนทะลุ และมากกวาตัวอยางทดสอบ S1 ถึง 5.8 เทา 
 

3. ผลการเปรียบเทียบระดับหนวยแรงเฉือนสุทธิสูงสุดที่หนาตัดวิกฤติในแผนพื้นของแบบจำลอง SS2 กับ 

SS1 และ S1 ในรูปที่ 5.6 พบวาตัวอยางทดสอบ SS2 ที ่มีการเสริมเหล็กรับแรงเฉือนในรูปแบบ  

Double Head Studs สามารถตานทานหนวยแรงเฉือนสูงสุดไดสูงกวาที่ไดจากผลการทดสอบโดยใช

แบบจำลอง S1 และ SS1 โดยหลังจากหนวยแรงเฉือนขึ้นไปแตะจุดสูงสุดที่ Drift = +2.0% หมุดเฉือน

ยังสามารถชวยปองกันไมใหตัวอยางทดสอบเกิดการวิบัติจากการเจาะทะลุไดดีจนกระทั่งถึง Drift = 

+4.0% โดยมีการเสื่อมลดกำลังรับแรงเฉือนเพียงเล็กนอย ซึ่งขอมูลการเปรียบเทียบในรูปที่ 5.6 แสดง

ใหเห็นชัดเจนวาการเสริมหมุดเหล็กรับแรงเฉือนในแผนพื้น SS2 ชวยเพิ่มประสิทธิภาพของจุดตอ

ระหวางแผนพื้นและเสาใหมีความสามารถในการรับแรงเฉือนที่เกิดขึ้นภายใตแรงสลับทิศแบบวัฏจักร

ใหดีขึ้นอยางมีนัยสำคัญ 

 

ความเหมาะสมของมาตรฐานการออกแบบ ACI Building Code ดานกำลังตานทานการเฉือนทะลุและ

ขีดจำกัดการเอยีงตัวของจุดเชื่อมตอ (Design Drift Limit) ในการออกแบบพื้นคอนกรีตอัดแรงภายใตการ

โยกตัวจากแรงแผนดินไหว 
 

1. ผลการเปรียบเทียบหนวยแรงเฉือนสูงสุดที่ไดจากการทดลองจากโครงการวิจัยนี้ (SS2) และจาก

ผลทดสอบที่ผานมาในอดีต ทั้ง S1 จาก Prawatwong et al. (2012) และ SS1 จาก Prawatwong et 

al. (2020) โดยใชคา Vg/V0 = 0.28 เทากัน พบวาหนวยแรงเฉือนสูงสุดที่คำนวณไดบนหนาตัดวิกฤติที่

ระยะ d/2 โดยรอบเสาของแบบจำลองที่ภาวะขีดสุดทั้งหมดมีคาสูงกวากำลังรับแรงเฉือนทะลุของ

คอนกรีตตามสมการ 22.6.5.5a ที่ระบุโดย ACI 318-14 (ดูรูป 5.7) ซึ่งคากำลังท่ีไดจากการทดลองมีคา

มากกวาแสดงถึงความเหมาะสมของสมการ 22.6.5.5a ในการนำไปใชอางอิงขีดจำกัดกำลังรับแรง

เฉือนทะลุของคอนกรีตในการออกแบบจุดเชื่อมตอภายใตภายใตการโยกตัวจากแรงแผนดินไหวสำหรับ

กรณีพ้ืนเปนคอนกรีตอัดแรงชนิดที่มีการยึดเหนี่ยว (Bonded PT Slabs) 
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2. ผลการเปรียบเทียบความสามารถในการเอียงตัววิกฤติ ในรูป 5.8 พบวาผลที่ไดจากตัวอยางทดสอบ S1 

(Prawatwong et al. 2012) ใหคาความสามารถในการเอียงตัววิกฤติที ่ต่ำกวาเสนขีดจำกัดการ

ออกแบบที่ตองจัดเตรียมเหล็กรับแรงเฉือนในแผนพื ้นคอนกรีตอัดแรงที่เพิ่มเขามาใหม ในหมวดท่ี 

18.14.5.1(b) ตามมาตรฐาน ACI 318-19 ดังนั้นจึงมีความเปนไปไดวาขีดจำกัดการออกแบบในหมวด

ที่ 18.14.5.1(b) ตามมาตรฐาน ACI 318-19 ที่ระบุสำหรับบริเวณจุดเชื่อมตอของพื้นคอนกรีตอัดแรง 

ชนิดลวดอัดแรงไรการยึดเหนี่ยว (Unbonded PT Slabs) อาจจะไมเหมาะสมกับการนำเปนคาอางอิง

ในการออกแบบจัดเตรียมเหล็กรับแรงเฉือนบริเวณจุดเชื่อมตอในกรณีเปนพื้นคอนกรีตอัดแรงชนิดที่มี

การยึดเหนี่ยว (Bonded PT Slabs) 

 

6.2 ขอเสนอแนะ 

           จากขอจำกัดเรื่องจำนวนผลการทดสอบจุดเชื่อมตอภายใตแรงสลับทิศกระทำทางดานขางแบบวัฏจักร

ในกรณีพ้ืนเปนคอนกรีตอัดแรงชนิดที่มีการยึดเหนี่ยว (Bonded PT Slabs) ยังมีนอย ดังนั้นบทบัญญัติเกี่ยวกับ

แผนดินไหวตามมาตรฐาน ACI 318-19 หมวด 18.14.5 ฉบับปรับปรุงลาสุดปจจุบัน จึงยังไมมีขอสรุปที่ชัดเจน

ในประเด็นขีดจำกัดการเอียงตัวของจุดเชื่อมตอ (Design Drift Limit) สำหรับการออกแบบจุดเชื่อมตอกรณีพ้ืน

เปนคอนกรีตอัดแรงชนิดที่มีการยึดเหนี่ยว (Bonded PT Slabs) ซึ่งเปนที่นิยมใชงานในประเทศไทย ดังนั้นจึง

จำเปนตองมีการทดสอบความสามารถตานทานแผนดินไหวของจุดเชื่อมตอชนิดนี้เพิ่มเติม ที่คา Gravity Shear 

Ratio (Vg/Vo) อื่นๆ เพ่ือจะไดมีฐานขอมูลเพียงพอกอนที่จะไดขอสรุป 
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ภาคผนวก ก 

รายละเอียดของแบบจำลอง SS2 
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รูปที่ ก.1 แสดงภาพการจัดการทดลองมุมมองจากทางดานบน 
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รูปที่ ก.2 รูปตัด A - A แสดงแผนภาพการจัดการทดลองมุมมองทางดานขาง 
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รูปที่ ก.3 รูปตัด B - B แสดงระบบปองกันการบิดตัวดานขาง 
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รูปที่ ก.4 แสดงรายละเอียดจุดรองรับแบบหมุนที่ปลายแผนพ้ืน (Pin-ended link) 
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             รูปที่ ก.5 แบบแสดงรายละเอียดจุดรองรับแบบบานพับที่ตำแหนงใตเสา  
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รูปที่ ก.6 แบบแสดงการวางลวดอัดแรงในแผนพ้ืน  

(แบบจำลอง SS2) 
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รูปที่ ก.7 แบบแสดงรายละเอียดการเสริมเหล็กบนและเหล็กลางในแผนพ้ืน  

(แบบจำลอง SS2) 
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รูปที่ ก.8 แบบแสดงการวางแทงหมุดเหล็กรับแรงเฉือนในแผนพื้นบริเวณใกลตำแหนงเสา  

(แบบจำลอง SS2) 
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รูปที่ ก.9 แบบแสดงรายละเอียดเหล็กเสริมในเสาและลวดอัดแรงในเสา  

(แบบจำลอง SS2) 
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รูปที่ ก.10 แสดงตำแหนงชิงชาหอยถุงทรายใตแผนพ้ืนแผน  

      (รับน้ำหนักถุงทรายแผนละ 350 กิโลกรัม) 
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รูปที่ ก.11 แสดงตำแหนงจัดวางถุงทรายดานบนแผนพ้ืน 
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รูปที่ ก.12 รายละเอียดเหล็กปลอกปด ในแบบจำลอง (SS1) ที่ทดสอบไปแลวกอนหนานี้  

ที่นำมาใชในการเปรียบเทียบ 

(SS1 ทดสอบโดย Prawatwong et al. 2020) 

 

 

 

 

 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

ภาคผนวก ข 

ตำแหนงการติดต้ังเครือ่งมือวัด 
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            รูปที่ ข.1 ตำแหนงการติดตั้งเกจวัดความเครียดบนลวดอัดแรง 
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รูปที่ ข.2 ตำแหนงการติดตั้งเกจวัดความเครยีดในเหล็กเสริมลาง 
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รูปที่ ข.3 ตำแหนงการติดตั้งเกจวัดความเครยีดในเหล็กเสริมบน 
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รูปที่ ข.4 ตำแหนงการติดตั้งเกจวัดความเครยีดที่เหล็กเสริมในเสา 
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รูปที่ ข.5 ตำแหนงการติดตั้งเกจวัดความเครยีดในหมุดรับแรงเฉือนในแผนพื้น 
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รูปที่ ข.6 รูปแปลนตำแหนงการติดตั้งเครื่องมือวัดภายนอก  

(Displacement transducer และ LVDT) 
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รูปที่ ข.7 รูปดานขางแสดงตำแหนงการติดตั้งเครื่องมือวัดภายนอก  

(Displacement transducer และ LVDT) 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

ภาคผนวก ค 

รายการชองสัญญาน 
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ตาราง ค.1 – Chanel List of PT Flat Plate Specimen with Double Head Studs (SS2) 

First data logger 

Ch. ID Description Gauge type Unit Condition 

0 HF Force act at column DC 64 volt kN Work 

1 HD Displacement of column DC 64 volt mm Work 

2 P1 Strain in prestressing strand 1G3W 120 ohm micro strain Work 

3 P2 Strain in prestressing strand 1G3W 120 ohm micro strain Work 

4 P3 Strain in prestressing strand 1G3W 120 ohm micro strain Work 

5 P4 Strain in prestressing strand 1G3W 120 ohm micro strain Work 

6 P5 Strain in prestressing strand 1G3W 120 ohm micro strain Work 

7 P6 Strain in prestressing strand 1G3W 120 ohm micro strain Work 

8 P7 Strain in prestressing strand 1G3W 120 ohm micro strain Work 

9 P8 Strain in prestressing strand 1G3W 120 ohm micro strain Work 

10 P9 Strain in prestressing strand 1G3W 120 ohm micro strain Work 

11 P10 Strain in prestressing strand 1G3W 120 ohm micro strain Work 

12 P11 Strain in prestressing strand 1G3W 120 ohm micro strain Work 

13 P12 Strain in prestressing strand 1G3W 120 ohm micro strain Work 

14 P13 Strain in prestressing strand 1G3W 120 ohm micro strain Work 

15 P14 Strain in prestressing strand 1G3W 120 ohm micro strain Work 

16 SN1 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

17 SN2 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

18 SN3 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

19 SN4 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

20 SN5 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

21 SN6 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

22 SN7 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

23 SN8 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

24 SN9 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 
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Ch. ID Description Gauge type Unit Condition 

25 SN10 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

26 SN11 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

27 SN12 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

28 SN13 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

29 SN14 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

30 SN15 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

31 SS1 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

32 SS2 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

33 SS3 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

34 SS4 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

35 SS5 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

36 SS6 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

37 SS7 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

38 SS8 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

39 SS9 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

40 SS10 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

41 SS11 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

42 SS12 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

43 SS13 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

44 SS14 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

45 SS15 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

46 SS16 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

47 SE1 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

48 SE2 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

49 SE3 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

50 SE4 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

51 SE5 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

52 SE6 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 
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Ch. ID Description Gauge type Unit Condition 

53 SE7 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

54 SE8 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

55 SE9 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

56 SE10 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

57 SE11 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

58 SE12 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

59 SE13 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

60 SE14 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

61 SE15 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

62 SW1 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

63 SW2 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

64 SW3 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

65 SW4 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

66 SW5 Strain in stud 1G3W 120 ohm micro strain Work 

67 BN0 Strain in bottom bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

68 BN1 Strain in bottom bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

69 BN2 Strain in bottom bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

70 BN3 Strain in bottom bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

71 BE0 Strain in bottom bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

72 BE1 Strain in bottom bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

73 BE2 Strain in bottom bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

74 BE3 Strain in bottom bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

75 BE4 Strain in bottom bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

76 BW0 Strain in bottom bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

77 BW1 Strain in bottom bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

78 BW2 Strain in bottom bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

79 BW3 Strain in bottom bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

80 BW4 Strain in bottom bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 
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Ch. ID Description Gauge type Unit Condition 

81 BS0 Strain in bottom bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

82 BS1 Strain in bottom bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

83 BS2 Strain in bottom bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

84 BS3 Strain in bottom bar 1G3W 120 ohm micro strain **Dead** 

85 T1 Strain in top bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

86 T2 Strain in top bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

87 T3 Strain in top bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

88 T4 Strain in top bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

89 T5 Strain in top bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

90 T6 Strain in top bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

91 T7 Strain in top bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

92 T8 Strain in top bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

93 T9 Strain in top bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

94 T10 Strain in top bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

95 T11 Strain in top bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

96 T12 Strain in top bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

97 T13 Strain in top bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

98 C1 Strain in flexural column bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

99 C2 Strain in flexural column bar 1G3W 120 ohm micro strain **Dead** 

100 C3 Strain in flexural column bar 1G3W 120 ohm micro strain **Dead** 

101 C4 Strain in flexural column bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

102 C5 Strain in flexural column bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

103 C6 Strain in flexural column bar 1G3W 120 ohm micro strain **Dead** 

104 C7 Strain in flexural column bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

105 C8 Strain in flexural column bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

106 C9 Strain in flexural column bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

107 C10 Strain in flexural column bar 1G3W 120 ohm micro strain Work 

108 S1 Strain in shear stirrup column 1G3W 120 ohm micro strain Work 
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Ch. ID Description Gauge type Unit Condition 

109 S2 Strain in shear stirrup column 1G3W 120 ohm micro strain Work 

110 S3 Strain in shear stirrup column 1G3W 120 ohm micro strain Work 

111 S4 Strain in shear stirrup column 1G3W 120 ohm micro strain Work 

112 DT1 Displacement transducer   mm Work 

113 DT2 Displacement transducer   mm Work 

114 DT3 Displacement transducer   mm Work 

115 DT4 Displacement transducer   mm Work 

116 DT5 Displacement transducer   mm Work 

117 DT6 Displacement transducer   mm Work 

118 DT7 Displacement transducer   mm Work 

119 DT8 Displacement transducer   mm Work 

120 DT9 Displacement transducer   mm Work 

121 DT10 Displacement transducer   mm Work 

122 DT11 Displacement transducer   mm Work 

123 DT12 Displacement transducer   mm Work 

 

Second data logger 

Ch. ID Description Gauge type Unit Condition 

1 LVDT 1 LVDT DC64 Volt mm Work 

2 LVDT 2 LVDT DC64 Volt mm Work 

3 LVDT 3 LVDT DC64 Volt mm Work 

4 LVDT 4 LVDT DC64 Volt mm Work 

 

 

 

 



 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

ภาคผนวก ง 

บทความทางวิชาการที่ไดรับการตีพิมพเผยแพรในระหวางศึกษา 
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Abstract 

The use of post-tensioned (PT) slabs for building structural systems has become increasingly popular in many countries, 
but little research has been conducted on the seismic performance of bonded PT slab-column connections. It is widely 
known that slab-column connections are the most critical regions in a flat plate system. Under a strong earthquake 
ground motion, sudden and brittle punching failure may occur at a slab-column connection region due to a combination 
of direct gravity shear and eccentric shear from an excessive earthquake-induced unbalanced moment between slab and 
column. In addition, extensive cracks in the connection region caused by repeated reversals of large lateral deformation 
may significantly deteriorate the shear strength of the connection.  The punching shear failure at one connection may, in 
turn, initiate a progressive collapse of the entire building structures as notoriously shown in some literature. 

 

There are several solutions to the problem of punching failure in slabs near the connections. The common solutions 
used in practice in Thailand are the use of drop panels or slab shear reinforcements.  In an attempt to eliminate the use 
of drop panels, the use of flat plate floor systems consisting of a PT concrete slab-column system incorporating shear 
reinforcements within the slab-column connection region has become increasingly popular in medium to high-rise 
buildings in Thailand. However, no experimental studies of bonded PT slab-column connections involving shear 
reinforcements subjected to earthquake-type loading have been found in any literature. Very few guidelines and little 
information are available for designers to design the connections under earthquake loading. Therefore, experimental 
investigations on the seismic performance of bonded PT slab-column connections with shear reinforcements are needed. 

 

In this paper, the results of a series of tests on two 3/5 scaled bonded PT interior slab–column connection models under 
simulated-earthquake loading will be presented. The purpose of the tests is to investigate the seismic performance of 
bonded PT interior slab-column connections containing shear reinforcements. In the first model, the slab-column 
connection was reinforced with shear reinforcements in the form of closed-hoop stirrups usually found in Thailand. In 
the second model, the slab-column connection was reinforced against punching shear by type 2 double-head studs 
according to ASTM A1044M. Both models were tested under a constant gravity load level combined with 
incrementally increasing lateral displacement reversals up to failure. During the tests, the models were carefully 
instrumented to provide detailed data on its behavior throughout its entire loading history. Relevant design equations 
suggested by ACI 318-08 Building Code provisions as well as previous similar tests by others were compared with the 
test results from this study. The test results suggested that the shear reinforcement in the form of double-head studs 
effectively and significantly enhances the poor performance of the typical bonded PT interior connections. However, 
the experimental results from this study pointed out that the conventional shear reinforcement in the form of closed-
hoop stirrups may not provide a significant increase in punching shear strength for the thin slab under earthquake type 
loading. 

Keywords: post-tensioned slab; slab-column connection; punching shear; shear reinforcement; double head stud 
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1. Introduction 

The post-tensioned (PT) flat plate is a simple structural system that consists of a PT flat slab support directly 
by columns. This system is very popular as a gravity load-resisting system for slab-column frames in many 
countries, primarily due to its ease of construction and architectural and serviceability reasons. The long 
development of post-tensioning systems for cast-in-place flat plate in each country has resulted in either an 
“unbonded” system or a “bonded” system. Bonded systems are more popular in Thailand and Australia 
because the practical benefit is that, the bond between the concrete and the tendons offers more flexibility 
regarding structural modifications such as openings for stairwells, utility access, and future expansion. It is 
widely known that slab-column connections are the most critical regions in a flat plate system. Under a 
strong earthquake ground motion, sudden and brittle punching failure may occur at a slab-column connection 
region due to a combination of direct gravity shear and eccentric shear from an excessive earthquake-induced 
unbalanced moment between slab and column. In addition, extensive cracks in the connection region caused 
by repeated reversals of large lateral deformation may significantly deteriorate the shear strength of the 
connection.  The punching shear failure at one connection may, in turn, initiate a progressive collapse of the 
entire building structures as notoriously shown in some literature [1]. 
   

Although extensive tests on the seismic performance of slab-column connections have been carried 
out over the past four decades, most of these works focused on the seismic response of reinforced concrete 
(RC) flat plates. A limited number of studies [2, 3, 4, 5, 6] investigated the seismic capacity of PT flat plates. 
The updated database of slab-column connection tests in literature was collected and reviewed in [7]. As 
shown in the database, almost all tested PT specimens were hitherto made to represent unbonded flat plate 
connections. Only two PT specimens were tested [6] to assess the seismic behavior of bonded flat plate 
connections, which are the prevailing type of flat plate construction in Thailand.  
 

To prevent slab-column connections from punching failure, there are several solutions used in 
practice. A common solution is to increase the slab thickness around the columns; this can be achieved by 
the use of drop panels. Under earthquake loading, the test results in [6] suggested that a properly designed 
drop panel is an effective way to greatly enhance the overall performance of the bonded PT slab-column 
connection. However, it should be noted that this solution required additional concrete and labor-intensive 
formwork.  In an attempt to eliminate the use of drop panels, the use of flat plate floor systems consisting of 
a PT slab incorporating shear reinforcements within the slab-column connection region as recommended in 
[8] has become increasingly popular in medium to high-rise buildings in Thailand. However, no 
experimental results of bonded PT slab-column connections involving shear reinforcements subjected to 
earthquake-type loading have been found in any literature. The seismic behaviors of bonded PT slab-column 
connections with shear reinforcements are of severe lack. Very few guidelines and little information are 
available for designers to design the connections under earthquake loading. As a result, the effect of shear 
reinforcements on deformation capacity enhancement for bonded PT slab-column connections under 
earthquake-type loading is still questionable. Therefore, experimental investigations on the seismic behavior 
of bonded PT slab-column connections with shear reinforcements are necessary. 
 

This paper deals with reversed-cyclic tests to failure on two three-fifth scale models of bonded PT 
interior slab-column connections with shear reinforcements in the form of closed-hoop stirrups and double-
headed studs. Each specimen was subjected to a lateral quasi-static cyclic loading routine to investigate its 
seismic performance through the elastic and inelastic ranges and finally until failure. The effect of 
incorporating shear reinforcements in the PT slab-column region on its seismic performance was identified 
by comparing the test results with those of connection models without shear reinforcement, which has been 
tested earlier as reported in [6]. The results from this study and the comparisons will provide useful 
information on the cyclic performance of bonded PT interior slab-column connections with shear 
reinforcements. It will be a guideline for structural designers in the future. 
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2. Experimental program 

2.1. Specimens description 

Two specimens with shear reinforcements were designed and constructed after typical connections found in 
most PT flat plate buildings in Thailand. The typical span, story height, and slab thickness of flat plate with 
shear reinforcement building in Thailand were in the range of 5.70 to 10.70 meters, 3.00 meters and 0.25 
meters, respectively. Both specimens were approximately 3/5 scaled of the typical interior slab-column 
connections in the prototype buildings. The first specimen, denoted by SS1, was designed to investigate the 
seismic performance of bonded PT slab-column connections containing punching shear reinforcement in the 
form of conventional closed-hoop stirrups as found in most PT flat plate buildings in Thailand. The second 
specimen, denoted by SS2, was designed to investigate the effect of double-head studs to improve the 
seismic performance of the first connection. Each of the specimens was identical in slab dimension, column 
dimension, tendon layout, and prestressing forces. All of them were of normal weight concrete.  

Fig. 1 shows the dimensions of the tested specimens. The slabs were all 5000–mm spans, one of which 
was reinforced against punching shear with shear reinforcements in the form of closed-hoop stirrups and the 
other was reinforced by type 2 double-head studs according to ASTM standard [9]. The thickness of the slab 
in each of the specimens was 150 mm. The size of the column was 250 x 500 mm, while the height was 1800 
mm. As each specimen was developed based on the assumption that inflection points in the interior 
connection under earthquake-type loading occur at slab mid-span and column mid-story, half the total height 
of an interior column above and below the slab and half of the slab spans between adjacent columns on all 
four sides were modeled. To simulate a moment-free boundary condition, pin connections were attached to 
the points of contra-flexure under lateral loading. This model of connection was designed to produce bending 
moment and shear of the slab comparable to the prototype in the vicinity of the column where the most 
damage was expected. The validation of this model and assumption were well explained in [10]. 

 

 
 

(a) Plan view                                                                        (b) Elevation 

Fig. 1 - Interior slab column connection specimens and its dimensions 

Fig. 2 and Fig. 3 provide the details of reinforcement in both specimens. In both specimens, all strands 
in PT slab were ASTM A-416, Grade 270, 7–wire strands with nominal diameter of 12.7 mm. Eight straight 
tendons with ten strands were banded in the direction of loading with a spacing of 300 mm, except the two 
strands located near to the column had spacing of 330 mm. The other eight straight tendons with ten strands 
were distributed uniformly in perpendicular to the loading direction. Each strand was inserted into a flat (20 
mm in height) galvanized ducts. To prevent damage due to high concentrations of stresses at the edges of the 
slab, an edge beam with sufficient reinforcing bars was provided on all sides of the slab. After the concrete 
slab gained sufficient strength, each strand was tensioned individually by a hydraulic jack. The average 



17th World Conference on Earthquake Engineering, 17WCEE 

Sendai, Japan - September 13th to 18th 2020 

  

162 

 

applied stress in each strand was approximately 80% of ultimate strength. After prestressing the strands and 
filling the end recesses, all galvanized ducts were grouted to provide an effective bond between the strands 
and the ducts. The tendons layouts and their profile in the slab of the specimens are shown in Fig. 2(a). 

 

 (a) Layout of prestressing strands                                           (b) Top and bottom bars 

Fig. 2 - Layout of prestressing strands, and supplementary reinforcements in slabs of both specimens  

Fig. 2(b) shows the supplementary reinforcement bars in the slabs of both specimens. In the slabs, 
DB10 (10 mm diameter) deformed bars were used for the supplementary top and bottom reinforcements.  
Both specimens contained the top reinforcement bars at the top of its slab according to ACI 318-14 Code 
[11] Section 8.6.2.3. For prestressed slabs, the code requires that a minimum area of bonded deformed 
longitudinal reinforcement equal to 0.00075 hl, where h  is the total slab thickness and l is length of span in 
direction parallel to that of the reinforcement being determined, should be provided in the pre-compressed 
tension zone over the effective width of the slab near the supporting column in both directions. The top 
reinforcement bars were distributed in each direction within an effective width of c + 3h and extend away 
from the column face at least ln/6,  where c  is the column width and ln is the length of clear span, in 
accordance with ACI 318-14 Code Section 8.7.5.3 and 8.7.5.5.1. For bottom reinforcement, DB10 deformed 
bars were provided as temperature and shrinkage reinforcement in both directions. A nominal clear concrete 
cover of 10 mm was specified for both top and bottom reinforcement. All bar arrangements were in such a 
way that the top and bottom bars in the direction of loading were placed at the outmost layer.  

Fig. 3 shows the details of shear reinforcements in PT slabs near the slab-column connection of each 
of the test specimens and column reinforcement. Fig. 3(a) shows the layout of conventional stirrups 
reinforcement in Specimen SS1. As shown in section 1-1 and 2-2 of Fig. 3(a), each stirrup is DB10 bends in 
a closed-hoop stirrup. The spacing is 60 mm extends from column face 960 mm each direction. On the other 
hand, Fig. 3(b) shows the stud-shear reinforcement layout in Specimen SS2. Ten stud rails were placed 
around the column. Stud spacing is 60 mm (0.5d). The first studs were placed away from the column face 50 
mm. As mentioned earlier, all of the studs are type 2 double-head stud following ASTM standard [9]. The 
total height of the stud rails is 120 mm. The details design of the stud rails can be seen in [12] Fig. 3(a) also 
provides column reinforcement details of both specimens. Twelve bars DB28 yielding stresses of 400 MPa 
were the main reinforcement in the column. The shear reinforcements of the column were stirrups fabricated 
from bars type DB10 with a spacing of 60 mm. The nominal clear cover for the column reinforcement is 15 
mm. It is expected that the column could behave in elastic manner during the test. 
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(a) Conventional shear stirrup reinforcement in SS1                    (b) Stud-shear reinforcement in SS2      

    

 

           (c) Column reinforcement in both specimens 

 

Fig. 3 - Details of shear reinforcement in PT slabs and column reinforcement of the test specimens 

To assess the actual strength of the concrete used in each of the test specimens, compression tests on 
cylinders of 150 x 300 mm were carried out on the testing day. The results are listed in Table 1. The yielding 
stress of DB10, 7-wires strand, and double-head stud used in the models are also presented in Table 1. 
 
Table 1. Material properties 

 
 

Concrete 
Compressive strength on test day, MPa 

Steel 
Yielding stress, MPa 

SS1 SS2 SS1 SS2 

Bottom column 43.26 (94 days) 47.41 (138 days) DB10 416 374 

Top column 61.91 (35 days) 49.45 (31 days) 7-wires strand 1,729 1,710 

Slab 52.02 (38 days) 38.52 (33 Days) Shear stud - 380 
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2.2. Testing of specimens 

It is well known that a major parameter that influences the lateral displacement capacity of the slab–column 
connections is the gravity shear ratio (Vg/V0), where Vg is the direct gravity shear force acting on the slab 
critical section and V0 is the slab punching strength in the absence of moment transfer. In this study, all 
specimens were subjected to similar gravity loading, so that similar magnitude of direct gravity shear force 
(Vg) in the column vicinity of the connections could be maintained. Thus, all slabs were subjected to the 
combination of slab self–weight and sandbags with the appropriate amount and location. The quantity and 
location of sandbags in the test slabs were determined from elastic finite element analysis such that the 
computed gravity shear ratio  (Vg/V0) was equal to 0.28, which is the same as Specimen S1 without shear 
reinforcement from the previous test as reported in [6].   
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Fig. 4 - Pattern of lateral loading 

 

As depicted in Fig. 1, the lateral load was applied to each of the specimens by an MTS servo-
controlled hydraulic actuator attached to the top of the column. The hydraulic actuator was mounted to a 
rigid reaction wall after the application of the sandbags. The North-South direction was designated as the 
loading direction and the East-West direction as the transverse direction. A typical displacement–controlled 
reversed cyclic lateral loading test was carried out to both specimens with monotonically increasing target 
drifts of 0.25%, 0.50%, 0.75%, 1.00%, 1.25%, 1.50%, 2.00%, 2.50%, 3.00%, 4.00%, and so on… At each 
target drift, two complete cyclic displacement loops were conducted. Fig. 4 depicts the pattern of the lateral 
cyclic loading. The loading was terminated after the punching cone had formed completely. Note that the 
respective target drift is defined as the ratio of the lateral displacement of the column at lateral loading point 
to the column height, which is 1.8 meter. 

During the tests, all models were carefully instrumented to provide detailed data on its behavior 
throughout its entire loading history.  The data measured and recorded include: (1) lateral force and 
displacement at the top column, (2) lateral displacement and rigid–body twisting angle of slab, (3) strain 
profile in reinforcing bars and prestressing strands, and (4) strain in punching shear reinforcements. In 
addition, photos were taken and at peak positive and negative drift every cycle of loading to record the 
development of visible cracks on the top and bottom slab surface. Five video cameras were recorded 
continuously throughout the tests. 
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3. Experimental results 

Experimental results obtained from tests of both specimens are presented and discussed in the following 
sections. Due to space limitation, only some results are presented and discussed in this paper. The discussion 
includes the seismic performance of SS1 and SS2, which highlight the overall behaviors of the test 
connections under the lateral cyclic loading applied in this study. Subsequently, further analyses of the lateral 
force-drift response in terms of eccentric shear stresses and drift capacity are discussed. Comparisons with 
previous similar tests by others are made.  

3.1 Overall response 

The lateral load-drift hysteretic response of each specimen was plotted using the data recorded at the point of 
the application of the actuator. The hysteretic responses of both tests, SS1 and SS2, are shown in Fig. 5(a) 
and 5(b), respectively. As shown in the figures, both specimens display long and narrow hysteresis loops in 
the drift range from 0.25% to 1.50%, demonstrating a limited ability to dissipate energy. In one cycle of 
lateral drift, each test specimen behaved similarly to a linear elastic structure with viscous damping. This is 
similar to that found in the previous tests on the specimens without shear reinforcement as reported in [6]. As 
the drift level became higher, in general, specimen stiffness degraded more and the hysteresis loops were 
wider. No significant pinching was observed from the hysteresis loops of either specimen. All specimens 
experienced punching failure. The punching failure of Specimen SS1 is indicated in Fig. 5(a) by the sudden 
drop in lateral load capacity after completing two cycles at 3% drift in positive directions. The punching 
failure was found inside the shear-reinforced zone. On the other hand, SS2 was able to avoid punching shear 
failure and sustain lateral drifts as high as 4% with no more than a 15% decrease in peak lateral load 
capacity. The punching failure in SS2 was found outside the shear-reinforced zone. The failure plane 
suggested that the shear reinforcement in the form of double-head studs in SS2 was effective to prevent the 
punching shear failure inside the shear-reinforced zone. 
 

 
             (a) Specimen SS1 with closed-hoop stirrups                  (b) Specimen SS2 with double-head studs 
 

Fig. 5 - Lateral force-drift results 
 
Fig. 6 compares the envelope curves of both PT specimens from this study and the PT specimen 

without shear reinforcement from [6]. All PT specimens in Fig. 6 were bonded system and designed with the 
same gravity shear ratio. The specimen S1 was used as the control specimen. As can be seen from the figure, 
both specimens with shear reinforcement exhibit lateral load-carrying capacity and drift capacity higher than 
the control specimen without shear reinforcement. The data shows the beneficial effect of both types of shear 
reinforcement in providing an overall increase.  
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Fig. 6 - Envelope curves of the tested specimens 
 

 
 

Fig. 7 – Cumulative dissipated energy of the tested specimens 

 
Energy dissipation capacity is an important parameter for evaluating the structure capacity to survive 

in cyclic loading without collapse. Fig. 7 shows the cumulative dissipated energy of all specimens prior to 
punching. The dissipated energy within loop or cycle i (EDi) was obtained from the area enclosed by the 
force-displacement curve within loop or cycle i. The cumulative dissipated energy up to j percent drift is 
defined as the summation of the dissipated energy of all cycles which the specimen experienced up to j 
percent drift. Those cycles that resulted in a drop in lateral load resistance of more than 20% of the peak load 
were excluded in the calculation. From Fig. 7, the specimen with double-head studs exhibited the ability to 
dissipate energy larger than the specimen without shear reinforcement by almost 575%. In advance of the 
punching shear occurrence, the specimen with double-head studs was able to dissipate energy up to 46.54 
MN.mm, while the one with closed-hoop stirrups was able to dissipate energy up to 28.71 MN.mm. 
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3.2 Comparison of shear stresses 

To compare the increase in punching resistance provided by the different punching shear reinforcement 
systems, the ACI model for the design of slab-column connections without punching shear reinforcement as 
shown in Fig. 8 is used to calculate the eccentric shear stress due to a gravity shear Vu and an unbalanced 
moment Mu along the critical section at d/2 from the column face. 
 

 
 

                                   (a) critical section     (b) stress distribution along critical section. 
 
Fig. 8 – Critical sections at an interior column for linear varying shear stress according to ACI Building Code  

 
The maximum shear stresses at the critical sections are expressed by the well-known equations shown 

below. 
 

                                                              
( )

u v u AB
u AB

c c

V M c
v

A J


              (1) 

 
where Ac = b0 d; b0 = 2(b1 + b2) = perimeter of critical section for shear in slab; d is the effective depth 

of the slab; cAB
 
is the distance from the centroidal axis of the critical section to line AB (see Fig. 8(a)); Jc is a 

property of the critical perimeter analogous to the polar moment of inertia; γv is the fraction of the unbalanced 
moment transferred by eccentricity of shear stress and is given in Fig. 8(b).  

For each specimen, the unbalanced moment Mu can be accurately determined by multiplying the peak 
lateral force by the column height (1800 mm) of the specimen. The gravity shear Vu in each specimen is 
computed from a linear finite element analysis. Based on the peak unbalanced moment (Mu) and the gravity 
load (Vu) on the test specimens, the maximum shear stresses according to the ACI model for SS1 and SS2 
were obtained by Eq. (1) and listed in Columns 7 of Table 2. 
 

Table 2 – Ultimate Shear Stresses a 

    Shear stress, vu (MPa)  
Specimen 

 
Vu 

(kN) 
Mu 

(kN.m) 
v  

 
From 

direct shear 
From 

moment transfer 
 

Total 

 

'/u cv f  
(1) (2) (3) (4) (5) (6) (7) (8) 

S1b 118 193 0.467 0.65 2.86 3.51 0.55 
SS1 141 325 0.463 0.59 3.46 4.05 0.56 
SS2 141 288 0.463 0.59 3.07 3.66 0.59 

 
Notes:  a No load factors were used in calculations. b Control specimen with no shear reinforcement from [6]. 
 
 



17th World Conference on Earthquake Engineering, 17WCEE 

Sendai, Japan - September 13th to 18th 2020 

  

168 

 

In Fig. 9(b), the maximum shear stresses vu of SS1 in Table 2 are plotted and compared with shear 
stress limits expressed by Eqn (22.6.5.5a) of ACI 318–14 and by previous works from other investigators. 
Both shear stress vu and fpc are normalized by the square root of the slab compressive strength in SI units 
(MPa). The test data from previous works, represented by the red dots, were summarized by ACI-ASCE 
Committee in [13]. They were mostly obtained from tests conducted for connections transferring shear only, 
and all tested PT specimens were unbonded flat plate connections that failed in shear.  All of them were 
without shear reinforcement. To determine the true stress limit, an empirical best-fit equation was derived in 
[6] and depicted in Fig. 9(b). This best-fit equation, therefore, represents the most likely value of shear stress 
at failure in slab-column connections without punching shear reinforcement.  

The comparisons of the ultimate shear stress in Fig. 9(a) and 9(b) pointed out that the ultimate shear 
stress of SS1 with conventional stirrup reinforcement under lateral cyclic loading was not much increased by 
the presence of shear reinforcement. However, the results in Fig. 9(a) show that the punching shear failure in 
SS1 occurred much later after one side of the connection reached the ultimate shear stresses at the drift level 
of 2%. This implied that the presence of conventional stirrup reinforcement in SS1 was helpful to enhance 
lateral drift capacity after one side of the connection reached the ultimate shear stress. 
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(a) Variation of maximum shear stress on critical 
       section of SS1 versus the previous work 
       with no shear reinforcement 
 

(b) Test data of Specimen SS1 versus the other 
works and ACI 318-14 equation  

 

Fig. 9 – Comparison of shear stresses  
 

3.3 Comparison of drift capacity 

Fig. 10 shows a plot of the gravity shear ratio and drift capacity at punching of both specimens from this 
study, along with other test results of slab-column specimens without shear reinforcement. Most of the test 
results of RC slab-column specimens were collected and compiled in [14], while those of unbonded PT slab-
column interior connections were tested and reported in [15, 3] and summarized in [5]. ACI 318-14 design 
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drift limit for slab-column connections is also plotted in Fig. 10 for reference. For bonded PT slab-column 
connections, the data from SS1 and SS2 shows the beneficial effect of both types of shear reinforcements in 
providing an overall increase in the lateral drift capacity for a gravity shear ratio equal to 0.28. 
 

 

Fig. 10 – Gravity shear ratio versus drift capacity at punching for RC and PT slab-column connections 

4. Summary and conclusions  

Two three-fifth scale models of bonded PT interior slab-column connections were design and constructed to 
represent typical details of slab-column connections with shear reinforcements in PT flat plate buildings in 
Thailand. The models were tested under a conventional reversed cyclic lateral loading until failure to 
investigate their seismic performance. Based on the results of the experimental investigations conducted on 
bonded PT interior slab-column connections with different punching shear reinforcement systems and 
comparing the results with the models without shear reinforcement, the following conclusions can be drawn: 

1. During the test, both specimens essentially behaved like a linear elastic system with viscous damping. 
As the drift level increased, the lateral stiffness of the specimens decreasingly degraded. SS2 with 
double-head studs exhibited dramatic increases in lateral drift capacity, compared to those of SS1. 

2. Punching shear reinforcement in the form of double-head studs effectively and significantly enhances 
the poor performance of the typical bonded PT interior connections. The specimen SS2 with double 
head studs showed ductile behavior under reversed cyclic loading. The ductile behavior was clearly 
demonstrated by its lateral forced-drift relationship.  

3. The experimental results from this study pointed out that the conventional shear reinforcement in the 
form of closed-hoop stirrups may not provide a significant increase in punching shear strength for 
the thin slab under earthquake type loading. However, the test results suggested that the presence of 
conventional stirrup reinforcement in SS1 was helpful to enhance energy dissipation capacity and 
lateral drift capacity. 
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Abstract. The use of flat plate floor systems consisting of a post-tensioned concrete slab-column system incorporating shear 

reinforcement within the slab-column connection region has become increasingly popular in medium to high-rise buildings in 

Thailand. However, no experimental studies of bonded PT slab-column connections involving shear reinforcements subjected 

to earthquake-type loading have been found in literatures. Very few guidelines and little information are available to designers 

for design the connections under earthquake loading. Therefore, experimental data on seismic behavior of bonded PT slab-

column connections with shear reinforcements is needed. 

This paper presents the results of reversed-cyclic tests to failure on a three-fifth scaled model of bonded post-tensioned interior 

slab-column connections with shear stud. The main objective of this study is to investigate the seismic performance of bonded 

post-tensioned interior slab-column connections containing shear reinforcements in the form of double head studs. A lateral 

quasi-static cyclic loading routine, simulating earthquake actions, was adopted to investigate the seismic performance. Overall 

performance is examined in term of lateral load-carrying capacity, maximum drift, and stiffness degradation. The results show 

that the model with double head studs is able to undergo up to 4.00 % drift prior to failure and the mode of failure is flexural 

punching failure. Comparing results with the model without shear reinforcement, which has been tested earlier. The model 

with shear studs can carry more drift capacity than the model without shear reinforcement approximately twice. The test results 

from this study will be useful for seismic design and evaluation of seismic performance of the entire slab-column frame building 

in the future. 

Keywords: Slab-column connection; Bonded post-tensioned; Shear stud; Cyclic test; 

1. INTRODUCTION 

Post-tensioned (PT) slab is divided into two types; bonded system and unbonded system. In 
Thailand, bonded system is much more popular than unbonded system. Under earthquake type 
loading, it is widely known that brittle punching failure may occur in the slab near the column 
due to transfer of shear forces and unbalance moments between the slab and column. Hawkins 
and Mitchell (1979) have shown that the punching failure at an interior slab-column connection 
can sometimes initiate a progressive collapse throughout the entire structure. 

To protect slab-column connections from punching shear failure, several methods were used 
in design practice. A common method is to provide shear reinforcement within slab around the 
column perimeter as recommended by ACI-421-R08. This method allows the use of shear 
reinforcement in the form of closed-hoop stirrup and vertical shear stud. Nevertheless, the 
experimental investigation by Prawatwong et al. (2018) has pointed out that under earthquake 
type loading shear reinforcement in the form of closed-hoop stirrup may not provide a 
significant increase in punching shear strength of the thin bonded PT slabs. Thus, the use of 
vertical shear stud is an another choice. In case of unbonded slab-column connections, a number 
of experimental studies were found in literature. (Kang 2004, Gayed and Ghali 2006). Ghali 
and Youakim (2005) suggested that the main advantages of using double-headed stud are more 
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efficient anchorage, simpler installation, less congestion of reinforcement, more improved 
confinement, and more effective with thin slab. Recently, Yan Zhou and Hueste (2016) has 
reviewed of test data for unbonded PT interior slab-column connections with moment transfer. 
The data shows that drifts capacity of PT slab-column connections with shear stud are higher 
than without shear stud.  However, it should be note that the bonded PT slab-column connection 
with shear stud has not been found in the review or any other researches. Therefore, the seismic 
performance of PT bonded slab-column connections with shear stud is still unclear.  

This paper deals with reversed-cyclic tests to failure on a three-fifth scale model of bonded 
PT interior slab-column connections with shear reinforcement in the form of double headed 
stud. The specimen was subjected to a lateral quasi-static cyclic loading routine to investigate 
its seismic performance through the elastic, inelastic ranges and finally until failure. The effect 
of incorporating shear stud in the PT slab-column region on its seismic performance was 
identified by comparing the test results with those of connection model without shear 
reinforcement, which has been tested earlier (Prawatwong et al. 2012). The results from this 
study will provide useful information on cyclic performance of bonded PT interior slab-column 
connections with shear reinforcement. It will be a guideline for structural designers in the future. 

2. EXPERIMENTAL PROGRAM 

2.1. Description of specimen 

To study the lateral cyclic performance of bonded PT slab-column connection with shear 
stud, that are typical in Thailand, an effort was made to acquire architectural and structural 
drawings of three representative buildings with bonded PT floors. Some important structural 
parameters associated with cyclic behavior are computed from the drawing; they are herein 
called “structural indices”. These indices are: gravity shear ratio (  𝑉 /𝑉 ), critical section 

perimeter-to-depth ratio (𝑏 /𝑑 ), side ratio (𝑏 /𝑏 ), prestressing ratio (𝑓 / 𝑓 ′), distance 
between column face to critical section divided by depth (𝛼/𝑑), spacing between first peripheral 
line of shear stud and column face divided by depth (𝑠 /𝑑), spacing between peripheral line of 
shear stud and column face divided by depth (𝑠/𝑑). 

To compare the results with previous experiment without shear stud, which has been tested 
earlier. The gravity shear ratio was controlled equal to S1 from previous experiment (Pawatwong 
et. al. 2012), while the other parameters are given in Table 1. In part of shear stud parameters, 
the average value of the buildings sample was used except the (𝑠 /𝑑) due to the area restriction 
since the first stud was placed close to the tendon and column as shown in Table 1. 

Table 1. Structural indices of slab-column connections in three representative buildings. 

*Detailed definitions of parameter can find more in ACI 421.1 R-08 and Prawatwong et. al. (2012) 
 

  
Building 

 Span 
(mm) 

Column size 
(mm x mm) 

Structural indices 
            

  

Condo 5800 400x1200 0.31 15.43 2.18 0.23 3.20 0.18 0.35 
Apartment 10700 300x600 0.39 12.66 1.59 0.42 5.10 0.24 0.63 
Personal house 5700 250x250 0.33 10.25 1.00 0.39 4.38 0.31 0.63 
Average Value     0.34 12.75 1.57 0.35 4.23 0.24 0.54 
Specimen in this research        

S1 (without stud rails) 5000 250x500 0.28 18.29 1.70 0.27 - - - 
SS2 (with stud rails) 5000 250x500 0.28 18.29 2.00 0.29 4.42 0.42 0.50 

𝑉

𝑉
𝛼

𝑑
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Figure 1 shows the dimension of the tested specimen. The typical span, story height, and 
slab thickness of flat plate with shear reinforcement building in Thailand were in the range of 
5.70 to 10.70 meters, 3.00 meters and 0.25 meter, respectively. The test specimen was scaled 
to 3/5 of full-scale. At 3/5-scale, the span length of full-scale prototype structure was scaled 
down to 4.80 m, the 3.00 m story height to 1.80 m, and the 0.25 m slab thickness to 0.15 m. 
The slab was supported along each transverse edge by 5 pin-ended bars to simulate a moment-
free boundary condition. The validation of this model and assumption for interior slab-column 
connections are well explained by Pan and Moehle (1988). 
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Figure 1. Interior slab column connection specimen with dimension 
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               (a) Layout of prestressing strands                             (b) Bonded reinforcing bars 
 

Figure 2. Layout of prestressing strands, and bonded reinforcing bars in slab 
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Figure 2(a) shows the layout of bonded PT strands in the specimen. The strands were grade 
270, 12.7 mm (1/2 in) diameter. Every strand was tensioned to about 80% of ultimate strength 
(0.8𝑓 ). Eight tendons with ten strands were banded in the direction of loading with a spacing 
of 300 mm, except the two strands located near to the column had spacing of 290 mm. The 
other eight tendons with ten strands were distributed uniformly in perpendicular to the loading 
direction. 

Figure 2(b) shows the layout of bonded reinforcing bars in slab. The deformed bars diameter 
10 millimeter (DB10) were used for top and bottom reinforcement.  The minimum top 
reinforcement at least 0.00075𝐴  was placed within an effective slab width of 𝑐 + 3ℎ and 
extends away from the column face at least 𝑙 /6 in accordance with ACI 318-14 (Section 
8.6.2.3, 8.7.5.3, 8.7.5.5.1), where 𝐴  is the larger gross sectional area of the slab-beam strips 
in two orthogonal equivalent frames intersecting a column, and 𝑐 is the column width, ℎ is the 
slab thickness, and 𝑙  is length of clear span. For bottom reinforcement, DB10 bar were mesh 
bottom bar was provided as temperature and shrinkage reinforcement. In addition, the quantity 
of slab-bottom reinforcement through the column head, satisfied the ACI-ASCE 352.1 R-89 
(ACI-ASCE Committee 352 1989), was provided in both directions. 
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(a) Column reinforcement details               (b) Layout of stud rails 
 
Figure 3. Column reinforcement details, and layout of stud rails 

 
Figure 3(a) shows column reinforcement detail. Twelve bars DB28 yielding stresses of 40 

MPa were continuous from bottom to top part of the column. The shear reinforcements of the 
column were stirrups fabricated from bars type DB10 with spacing of about 60 mm. The 
nominal clear cover for the column reinforcement is 15 mm. It is expected that the column 
could behave in elastic manner during the test. 

Figure 3(b) shows the shear studs layout in the test specimen. All of them were type 2 
double headed stud following ASTM A1044/A1044M. Total height of stud rails were 120 mm. 
From the average value of parameters related to shear studs, ten stud rails were placed around 
the column. Stud spacing were 60 mm (0.5d). The first studs were placed away from the column 
face 50 mm. 
 



LUCKKIKANUN et al. 

175 

 

 
Table 2. Material properties 

2.2. Testing procedures 

Figure 4 shows the experimental setup. The simulation of gravity load was simulated by a 
large number of sand bags. They were piled up on and hanged underneath the slab in order to 
correctly simulate the gravity load effect. The amount and distribution of sand bags were 
determined by finite element analysis such that the computed gravity shear ratio (𝑉 𝑉 )⁄  was 
equal to 0.28. After the application of the gravity loading, the lateral load was applied to the top 
column by MTS servo controlled hydraulic actuator mounted horizontally to a rigid reaction 
wall. The hydraulic actuator was pined at its ends to allow rotation during the test. The bottom 
part of the column was connected to concrete strong floor of the structural laboratory. Torsional 
restraining systems were installed in both end of the slab to prevent this rigid-body twisting of 
the specimen. The systems consisted of two wire ropes on each side, which diagonally crossed 
from either of the slab corners to the channel firmly anchored to the strong floor. 

 

Reaction wall
MTS Actuator

Loading

Strong floor

Torsion restraining system

Hinge support Pin-ended linkBolts

Reference frame

Sand Bag

 
 

Figure 4. Experimental setup 

Figure 5 shows the pattern of lateral loading. A typical displacement controlled cyclic 
loading test was carried out with monotonically increasing drift levels of ±0.25%, ±0.50%, 
±0.75%, ±1.00%, ±1.25%, ±1.50%, ±2.00%, ±2.50%, ±3.00%, ±4.00%, and ±5.00%. For each 
drift level, two completed cyclic displacement loops were made. 

 

Concrete Compressive strength 
at test date (MPa) Steel Yield strength 

(MPa) 
Tensile 

strength (MPa) 

Bottom column 47.41 (138 days) DB10 374 636 

Top column 49.45 (31 days) 7-wires strand 1710 1901 

Slab 38.52 (33 Days) Shear stud 380 537 
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Figure 5. Pattern of lateral loading 
 

During the test, all measurement data were recorded at each loading step. The data measured 
and recorded in the experiment include: 1) lateral force and displacement at the top column end, 
2) strain in stud rails, 3) strain in top and bottom bars of slab at various locations, and 4) strain 
distribution along some prestressing strands. Photo were taken and at peak positive and negative 
drift every cycle of loading to record the development of visible cracks on the top and bottom 
slab surface. Five video security cameras were also continue recorded throughout the testing. 

 

3. EXPERIMENTAL RESULTS AND DISSCUSSION 

 Due to space limitation, only some results are presented in this paper. The relation between 
lateral force and lateral drift is shown in Figure 6. The first stage (0.00 to ±1.5%), hysteretic 
loop in every loading cycle was long and narrow, indicating a limited ability to dissipate energy. 
Afterward, the second stages ± 2.00% to ± 4.00% loop 1 hysteretic loop began to grow larger 
and lateral force has saturated, indicating a yielding of the connections occur in this stage. The 
stiffness was degrading down. The final stage punching, at ± 4.00% loop 2, shows lateral load 
decrease about 77% from peak load. The specimen has failed at 4.51 % while specimen was 
going to +5.00% loop 1. Lateral load decreased down from 100 kN to 76 kN, suddenly. The 
specimen has failed by flexural punching mode. 

 Figure 7 shows comparing the backbone curve between the results from this study and the 
model without shear reinforcement. As can be seen in Figure 7, the model S1, without shear 
reinforcement, could only withstand 2.0% drift. After the maximum lateral load of 107 kN was 
attained, this specimen suddenly failed in brittle punching shear and completely lost its lateral 
strength and stiffness while no peak load saturation was perceived in advance. On the other 
hand, SS2 with double head studs attained 65% higher lateral load-carrying capacity than the 
control specimen (S1). In addition, the specimen SS2 with double head studs apparently failed 
in a more ductile manner than the one without shear studs. As can be seen in Figure 6 and 7, 
SS2 exhibited a saturation of peak load for a drift of 2% to 4%, indicating that flexural yielding 
took place long before punching failure. Until the end of the test, the specimen with double 
head studs showed much higher drift capacity at about 4% at punching failure than the one 
without shear reinforcement. 
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Figure 6. Relation between lateral load and lateral drift 

 

Figure 7. Comparing results with the model without shear reinforcement 

5. SUMMARY AND CONCLUSIONS 

A three-fifth scale model of bonded post-tensioned (PT) interior slab-column connection 
was design and constructed to represent a typical detail of slab-column connections with double 
head studs in medium to high rise buildings in Thailand. The model was tested under a 
conventional reversed cyclic loading with monotonically increasing drift levels until failure to 
investigate its seismic performance. Based on the experimental results and comparing results 
with the model without shear reinforcement, the following conclusions are drawn:   

1. During the test, the specimen with double head studs essentially behaved like a linear 
elastic system with viscous damping. As the drift level increased, the lateral stiffness of 
specimen decreasingly degraded. 
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2. The specimen with double head studs in this study showed ductile behavior under 
reversed cyclic loading. The ductile behavior was clearly demonstrated by its lateral 
forced-drift relationship. Specimen SS2 experienced saturation of peak load from about 
2.0% to 4.0% drifts, indicating flexural yielding took place before punching failure.  

3. The test results suggest that the use of double head studs in bonded PT slab is an 
effective solution to enhance the overall seismic performance of bonded PT interior 
slab-column connection. SS2 exhibited dramatic increases in lateral strength, lateral 
stiffness and lateral deformation capacity, compared to those of S1. 
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