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บทคัดย่อ 
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บทคัดย่อ 
 
โครงการวิจัยน้ีได้ทําการตรวจสอบความเป็นไปได้ของแนวคิด normalized soil parameter (NSP) 

สําหรับดินเหนียวอ่อนกรุงเทพฯ  ตัวอย่างดินที่ทดสอบถูกเก็บด้วยกระบอกบางและทดสอบพฤติกรรมของดิน
โดยใช้เครื่องมือ triaxial โดยดําเนินการทดสอบ CKoUC กับตัวอย่างดินเหนียวอ่อนกรุงเทพฯในสภาวะ 
normally consolidated (OCR=1) และศึกษาผลกระทบของค่าสัดส่วน vertical consolidation stress to 

maximum part pressure (v,c’/v,max’) (1.5 ถึง 3.5) ต่อพฤติกรรมความเค้น-ความเครียด-กําลังรับแรง
เฉือนภายใต้การทดสอบการกดแบบไม่ระบายนํ้า  ความเป็นไปได้ของแนวคิด NSP สําหรับดินเหนียวอ่อน
กรุงเทพฯจะเป็นพ้ืนฐานในการประยุกต์ใช้เทคนิค SHANSEP  ผลการศึกษาพบว่าพฤติกรรมของดินเหนียวอ่อน

กรุงเทพฯในสภาพ normally consolidated จะเปลี่ยนแปลงไปเม่ือสัดส่วน v,c’/v,max’ มีค่ามากและ

แนวคิด NSP สามารถใช้ได้เมื่อค่าสัดส่วน v,c’/v,max’ น้อยกว่าประมาณ 2.5  เมื่อ consolidation stress 
มีค่ามากเกินไปอาจทําลายโครงสร้างของดินซึ่งเกิดจาก aging และ cementation  ผลการศึกษาน้ีจะเป็น
ประโยชน์ในการประยุกต์ใช้เทคนิค SHANSEP สําหรับดินเหนียวอ่อนกรุงเทพฯ 
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โครงสร้างคันดินถมเป็นโครงสร้างทางวิศวกรรมปฐพีที่พบมากที่สุด  โครงสร้างชนิดน้ีจําเป็นสําหรับงาน
ก่อสร้างสาธารณูปโภคพ้ืนฐานแทบทุกชนิด เช่น เส้นทางถนนและรถไฟ, โครงสร้างที่ผลิตไฟฟ้าจากนํ้า, 
โครงสร้างชลประทานและป้องกันนํ้าท่วม, โครงสร้างบริเวณชายฝั่งทะเล, และสนามบิน  การก่อสร้าง
สาธารณูปโภคพ้ืนฐานเหล่าน้ีในพ้ืนที่ที่มีประชากรหนาแน่นจําเป็นต้องก่อสร้างในพ้ืนที่ดินมีสภาพทางวิศวกรรม
ไม่ดี เช่น ดินเหนียวอ่อน  โครงสร้างคันดินถมเหล่าน้ีต้องออกแบบไม่ให้มีความเสี่ยงต่อการวิบัติของดินเหนียว
อ่อนซึ่งสามารถก่อให้เกิดความเสียหายอย่างใหญ่หลวง เช่น การวิบัติของโครงสร้างเก็บกักนํ้าหรือการเคลื่อน
ตัวอย่างมากของโครงสร้างไปกับดิน  แต่โดยท่ัวไปการวิบัติเหล่าน้ีจะไม่เป็นอันตรายมากแต่จะเสียค่าใช้จ่ายสูง
เน่ืองจากเกิดความล่าช้าของโครงการก่อสร้างโดยรวมเพ่ือรอการออกแบบแก้ไข  ในการก่อสร้างคันดินถมบน
ดินเหนียวอ่อนจะมีค่า Factor of Safety (FOS) น้อยที่สุดเมื่อสิ้นสุดการก่อสร้างก่อนที่ดินเหนียวอ่อนจะมี
กําลังเพ่ิมขึ้นเน่ืองจากการ consolidation  ดังน้ันค่ากําลังรับแรงเฉือนที่ใช้ในการวิเคราะห์เถียรภาพของลาด
ดินเพ่ือคํานวณค่า FOS ที่น้อยที่สุดจึงเป็นค่ากําลังรับแรงเฉือนแบบไม่ระบายนํ้าของดินเหนียว  โครงการวิจัยน้ี
จึงตรวจสอบความเป็นไปได้ของแนวคิด normalized soil parameter (NSP) สําหรับดินเหนียวอ่อนกรุงเทพฯ  
โดยดําเนินการทดสอบ CKoUC กับตัวอย่างดินเหนียวอ่อนกรุงเทพฯในสภาวะ normally consolidated 
(OCR=1) และศึ กษ าผลกระทบของค่ าสั ดส่ วน  vertical consolidation stress to maximum part 

pressure (v,c’/v,max’) (1.5 ถึง 3.5) ต่อพฤติกรรมความเค้น-ความเครียด-กําลังรับแรงเฉือนภายใต้การ
ทดสอบการกดแบบไม่ระบายนํ้า  งานวิจัยน้ีวิเคราะห์ผลกระทบของ consolidation stress และความเป็นไป
ได้ของแนวคิด NSP สําหรับดินเหนียวอ่อนกรุงเทพฯเพ่ือเป็นพ้ืนฐานในการประยุกต์ใช้เทคนิค SHANSEP 
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วัตถุประสงค์ของงานวิจัยน้ีเพ่ือตรวจสอบความเป็นไปได้ของแนวคิด normalized soil parameter 
(NSP) สําหรับดินเหนียวอ่อนกรุงเทพฯ  โดยดําเนินการทดสอบ CKoUC กับตัวอย่างดินเหนียวอ่อนกรุงเทพฯใน
สภาวะ normally consolidated (OCR=1) และศึกษาผลกระทบของค่าสัดส่วน vertical consolidation 

stress to maximum part pressure (v,c’/v,max’) (1.5 ถึง 3.5) ต่อพฤติกรรมความเค้น-ความเครียด-
กําลังรับแรงเฉือนภายใต้การทดสอบการกดแบบไม่ระบายนํ้า  งานวิจัยน้ี วิเคราะห์ผลกระทบของ 
consolidation stress และความเป็นไปได้ของแนวคิด NSP สําหรับดินเหนียวอ่อนกรุงเทพฯเพ่ือเป็นพ้ืนฐาน
ในการประยุกต์ใช้เทคนิค SHANSEP 

โครงการวิจัยน้ีได้รับการสนับสนุนจากโครงการวิจัยงบประมาณเงินรายได้ (เงินอุดหนุนจากรัฐบาล) 
ปีงบประมาณ พ.ศ. 2557 (เลขที่ 99/2557) จากมหาวิทยาลัยบูรพา  โดยส่วนหน่ึงของโครงการวิจัยน้ีได้ตีพิมพ์
เป็นบทความวิจัยตีพิมพ์ในรายงานสืบเน่ืองจากการประชุมวิชาการระดับนานาชาติ จํานวน 1 บทความ ดังน้ี 

Yimsiri, S. and Ratananikom, W. (2013), “Investigation of failure criterion and plastic 

potential of Bangkok Clay in -plane by torsional shear hollow cylinder apparatus”, 18th 
Southeast Asian Geotechnical Conference and Inaugural AGSSEA Conference, Singapore, pp. 
461-466  
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บทที่ 1   ความสําคญัของปญัหาท่ีทาํการวิจัย 
 
โครงสร้างคันดินถมเป็นโครงสร้างทางวิศวกรรมปฐพีที่พบมากที่สุด  โครงสร้างชนิดน้ีจําเป็นสําหรับงาน

ก่อสร้างสาธารณูปโภคพ้ืนฐานแทบทุกชนิด เช่น เส้นทางถนนและรถไฟ, โครงสร้างที่ผลิตไฟฟ้าจากนํ้า, 
โครงสร้างชลประทานและป้องกันนํ้าท่วม, โครงสร้างบริเวณชายฝั่งทะเล, และสนามบิน  การก่อสร้าง
สาธารณูปโภคพ้ืนฐานเหล่าน้ีในพ้ืนที่ที่มีประชากรหนาแน่นจําเป็นต้องก่อสร้างในพ้ืนที่ดินมีสภาพทางวิศวกรรม
ไม่ดี เช่น ดินเหนียวอ่อน  โครงสร้างคันดินถมเหล่าน้ีต้องออกแบบไม่ให้มีความเสี่ยงต่อการวิบัติของดินเหนียว
อ่อนซึ่งสามารถก่อให้เกิดความเสียหายอย่างใหญ่หลวง เช่น การวิบัติของโครงสร้างเก็บกักนํ้าหรือการเคลื่อน
ตัวอย่างมากของโครงสร้างไปกับดิน  แต่โดยท่ัวไปการวิบัติเหล่าน้ีจะไม่เป็นอันตรายมากแต่จะเสียค่าใช้จ่ายสูง
เน่ืองจากเกิดความล่าช้าของโครงการก่อสร้างโดยรวมเพ่ือรอการออกแบบแก้ไข  ในการก่อสร้างคันดินถมบน
ดินเหนียวอ่อนจะมีค่า Factor of Safety (FOS) น้อยที่สุดเมื่อสิ้นสุดการก่อสร้างก่อนที่ดินเหนียวอ่อนจะมี
กําลังเพ่ิมขึ้นเน่ืองจากการ consolidation  ดังน้ันค่ากําลังรับแรงเฉือนที่ใช้ในการวิเคราะห์เถียรภาพของลาด
ดินเพ่ือคํานวณค่า FOS ที่น้อยที่สุดจึงเป็นค่ากําลังรับแรงเฉือนแบบไม่ระบายนํ้าของดินเหนียว 

ค่ากําลังรับแรงเฉือนแบบไม่ระบายนํ้า (su) เป็นคุณสมบัติทางกําลังที่สําคัญของดินเหนียว  มันเป็นค่า
กําลังของดินเหนียวระหว่างการรับแรงแบบไม่ระบายนํ้าโดยสมมุติว่าไม่มีการเปลี่ยนแปลงของปริมาตร  
อย่างไรก็ตามค่า su ไม่ใช่คุณสมบัติพ้ืนฐานของดินเพราะมันมีผลกระทบจากหลายปัจจัย เช่น ลักษณะการเฉือน
, สภาวะขอบเขต, อัตราการให้แรงเฉือน, confining stress, สภาวะ initial stress (เช่น Wroth, 1984; และ 
Kulhawy & Mayne, 1990)  ได้มีการศึกษาที่แสดงว่ากําลังรับแรงเฉือนแบบไม่ระบายนํ้าของดินเหนียวมี
ความซับซ้อนมากกว่าที่เข้าใจกันในสมัยก่อน  ดังน้ันการออกแบบเสถียรภาพของฐานรากดินเหนียวที่ใช้กัน
อย่างกว้างขวางในปัจจุบันจึงเป็นการวิเคราะห์เชิงประสบการณ์อย่างมากและไม่สามารถประเมินความแม่นยํา
ของผลการวิเคราะห์ได้อย่างแน่นอน  ในการวิเคราะห์ทางวิศวกรรมปฐพีได้ตระหนักถึงความสําคัญของ
ผลกระทบของการรบกวนตัวอย่างดินระหว่างการเก็บตัวอย่างต่อคุณสมบัติของดินสําหรับการวิเคราะห์ เช่น ค่า
กําลังรับแรงเฉือนแบบไม่ระบายนํ้าของดินที่ได้จากการทดสอบในห้องปฏิบัติการ  วิศวกรปฐพีตระหนักดีว่าต้อง
ใช้ตัวอย่างดินที่มีคุณภาพดีเพ่ือจะได้ค่าคุณสมบัติของดินที่ถูกต้อง  หากโครงสร้างของดินถูกทําลายระหว่าง
กระบวนการเก็บตัวอย่างดินหรือการเตรียมตัวอย่างดินสําหรับการทดสอบในห้องปฏิบัติการ  ก็จะเป็นไปไม่ได้ที่
ตัวอย่างดินน้ีจะเป็นตัวแทนของดินในสนามถึงแม้ว่ามันจะอยู่ภายใต้สภาวะ in-situ effective stress (เช่น 
Tanaka, 2000)  แต่ในทางปฏิบัติโดยทั่วไปนิยมเก็บตัวอย่างดินเหนียวอ่อนโดย Shelby tube ซึ่งให้ตัวอย่าง
ดินที่มีคุณภาพค่อนข้างตํ่า  ดังน้ันในการสํารวจและทดสอบดินโดยทั่วไป (ยกเว้นสําหรับงานวิจัยหรือโครงการ
พิเศษ) จึงมักใช้ตัวอย่างดินที่มีคุณภาพค่อนข้างตํ่าเหล่าน้ีในการทดสอบดินในห้องปฏิบัติการ 

ผู้วิจัยจํานวนมากได้พยายามคิดค้นวิธีการทดสอบดินในห้องปฏิบัติการเพ่ือประเมินค่าคุณสมบัติของดิน
ที่ปราศจากการรบกวนและวิธีการในการปรับแก้คุณสมบัติของดินที่ได้จากตัวอย่างดินที่มีคุณภาพไม่ดี  โดยมี
การทดสอบ 2 วิธีที่มักใช้คือ Recompression และ SHANSEP (Stress History and Normalized Soil 
Engineering Properties)  เทคนิค Recompression ถูกพัฒนาโดย Norwegian Geotechnical Institute 
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(NGI) และเทคนิค SHANSEP ถูกนําเสนอโดย Ladd & Foott (1974)  สําหรับเทคนิค Recompression 
ตัวอย่างดินจะถูก reconsolidate ไปที่สภาวะ in-situ effective stress และถูกเฉือนแบบไม่ระบายนํ้า  

สําหรับเทคนิค SHANSEP ตัวอย่างดินจะถูก Ko consolidate ไปที่ effective vertical stress (v,c’) ที่มีค่า 

1.5-2 เท่าของ maximum past pressure (v,max’) แล้วจึง unload ไปที่ค่า preshear consolidation 
stress ที่ต้องการ (Ladd et al., 1977) 

ได้มีข้อโต้แย้งมากมายเกี่ยวกับเทคนิค SHANSEP ว่าสามารถที่จะให้คุณสมบัติของดินในสนามได้ถูกต้อง
หรือไม่  เพ่ือลดปัญหาของการรบกวนตัวอย่างดินเทคนิค SHANSEP จะ consolidate ตัวอย่างดินไปที่ stress 
มากกว่าสภาพ overconsolidation ratio (OCR) ในสนามหลายเท่า  เป็นที่ตระหยักกันโดยท่ัวไปว่าดินตาม

ธรรมชาติจะมีสภาพ overconsolidated เล็กน้อย (มีค่า v,max’ จากการทดสอบ oedometer มากกว่าค่า 

in-situ effective stress (vo’)) ถึงแม้ว่าช้ันดินจะไม่เคยถูกแรงกดทับมากกว่าค่า vo’ ในปัจจุบันก็ตาม (มี
ส ภ าพ  normally consolidated ท า ง ธ รณี วิ ท ย า )  ดั ง น้ั น จึ ง มี คํ า ถ า ม ว่ า ก า ร ใ ห้  mechanical 
overconsolidation ที่ เกิดจากการเปล่ียนแปลง effective stress ในห้องปฏิบัติการจะมีผลเหมือนกับ 
apparent overconsolidation ของดินตามธรรมชาติที่อาจจะเกิดจากการเปลี่ยนแปลงของสภาวะแวดล้อม
ภายหลังการทับถม เช่น ageing และ/หรือ cementation ซึ่งบางทีเรียกว่า soil fabric structure  งานวิจัย
หลากหลายได้แสดงว่าพฤติกรรมของดินตามธรรมชาติแตกต่างจากตัวอย่างดินที่ถูกให้แรงในห้องปฏิบัติการ
ถึงแม้ว่าจะมีค่า OCR เท่ากัน (เช่น Jamiolkowski et al., 1985)   

วัตถุประสงค์ของงานวิจัยน้ีเพ่ือตรวจสอบความเป็นไปได้ของแนวคิด normalized soil parameter 
(NSP) สําหรับดินเหนียวอ่อนกรุงเทพฯ  โดยดําเนินการทดสอบ CKoUC กับตัวอย่างดินเหนียวอ่อนกรุงเทพฯใน
สภาวะ normally consolidated (OCR=1) และศึกษาผลกระทบของค่าสัดส่วน vertical consolidation 

stress to maximum part pressure (v,c’/v,max’) (1.5 ถึง 3.5) ต่อพฤติกรรมความเค้น-ความเครียด-
กําลังรับแรงเฉือนภายใต้การทดสอบการกดแบบไม่ระบายนํ้า  งานวิจัยน้ี วิเคราะห์ผลกระทบของ 
consolidation stress และความเป็นไปได้ของแนวคิด NSP สําหรับดินเหนียวอ่อนกรุงเทพฯเพ่ือเป็นพ้ืนฐาน
ในการประยุกต์ใช้เทคนิค SHANSEP 
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บทที่ 2   กําลงัรับแรงเฉือนของดินแบบไม่ระบายน้ํา 
 
2.1 พฤติกรรมของฐานรากดินเหนียวระหว่างการก่อสร้างคนัดินถม 

ดินตามธรรมชาติมักอยู่ในสภาพ overconsolidated ไม่มากก็น้อยโดยมีสภาพความเค้นอยู่ที่จุด O’ ใน
รูปที่ 2-1  โดยมีเส้น limit state curve ซึ่งเป็นขอบเขตของสภาวะอีลาสติกซึ่งจะมีค่าโมดูลัสและ coefficient 
of consolidation มาก  เมื่อพิจารณาตัวอย่างดินที่อยู่ที่เส้นก่ึงกลางระหว่างการก่อสร้างคันดินถมจะมี total 
stress path ดังเส้น OPF (รูปที่ 2-1a)  หากพิจารณาในรูป effective stress สําหรับสภาพ undrained 
อย่างสมบูรณ์จะได้ effective stress path ที่มีค่า mean effective stress p’ คงที่ ดังเส้น O’U’ ในรูปที่ 2-
1a 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
รูปที่ 2-1 Stress path ของตัวอย่างดินใต้ก่ึงกลางของคันดินถม (after Tavenas & Leorueil, 1980):  

(a) Single-stage construction; (b) Staged construction 
 
Leroueil et al. (1978a, b), Tavenas & Leroueil (1980), Folkes & Crooks (1985) แ ล ะ 

Leroueil & Tavenas (1986) ได้ศึกษาพฤติกรรมของดินเหนียวภายใต้เส้นก่ึงกลางของคันดินถมจาก
โครงสร้างคัดดินถม 45 แห่งทั่วโลกโดยการวิเคราะห์ข้อมูลจาก piezometer ที่ติดต้ังใต้ก่ึงกลางของคันดินถม
จํานวน 135 ข้อมูล  พบว่ามีพฤติกรรมของ pore pressure แบบไม่ระบายนํ้าเพียง 8% ของข้อมูลทั้งหมด  
ข้อมูลส่วนมากแสดงการเกิด  consolidation ระหว่าง first loading ในขณะที่ ดิน เหนียวยังมีสภาพ 

overconsolidated  โดยค่า pore pressure ที่ได้น้อยกว่าค่าที่ประมาณไว้โดยมีค่า u/1 เฉลี่ยอยู่ที่ 
0.43  ดังน้ันค่า effective vertical stress จะเพ่ิมขึ้นรวดเร็วกว่าในสภาพไม่ระบายนํ้าโดยมี stress path เป็น
เส้น O’P’ และดินเหนียวจะถึง limit state curve ที่จุด P’ แทนที่จุด U’  เพราะจุด P’ มีค่า effective 

vertical stress ใกล้ เคียงกับ  v,max’ จึงหมายความว่าดินเหนียวจะถึงค่า maximum past pressure 
ระหว่างการก่อสร้าง  สภาวะน้ีได้สังเกตพบใน 60% ของกรณีศึกษา  หากยังคงให้แรงต่อไปดินเหนียวซึ่งมี
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สภาพ normally consolidated (อยู่บน state boundary surface) ที่มีค่า coefficient of consolidation 
น้อยจะมีพฤติกรรมแบบไม่ระบายนํ้าโดยจะมี stress path เป็นเส้น P’F’ และเกิดการวิบัติที่จุด F’ และอาจจะ
เกิด strain-softening ตามเส้น F’C’ บนเส้น critical state (รูปที่ 2-1a) 

ในกรณีของการก่อสร้างคันดินถมแบบ staged-construction ตัวอย่างดินที่อยู่ก่ึงกลางคันดินถมจะมี 
stress path ตามรูปที่ 2-1b  เมื่อสิ้นสุดการก่อสร้างขั้นแรก stress state จะอยู่ที่จุด A’  ระหว่างการ 
consolidation ขั้นแรกค่า pore pressure จะสลายตัวและค่า effective stress จะเพ่ิมขึ้นตาม stress path 
เส้น A’B’  ระหว่างการก่อสร้างขั้นที่ 2 ดินเหนียวซึ่งมีสภาพ normally consolidated จะมี stress path 
ตามเส้น B’D’  หากมีการ consolidation ขั้นที่ 2 และการก่อสร้างขั้นที่ 3 จะมี stress path ตามเส้น D’E’ 
และ E’G’ และอาจจะ G’FE’CE’ โดยมีการวิบัติที่จุด FE’ และเกิด strain softening ตามเส้น critical state 
(Tavenas & Leroueil, 1980) 
 
2.2 การวิเคราะห์เสถียรภาพของลาดดิน 

วิธีการวิเคราะห์แบบ =0 นิยมใช้ในการวิเคราะห์เสถียรภาพของลาดดินของดินเหนียวอ่อนที่อ่ิมตัวด้วย
นํ้า (ยกเว้นดินเหนียวแข็งที่มีสภาพ highly overconsolidated)  เมื่อเกิดการระบายนํ้าดินเหนียวจะแข็งแรง
ขึ้นดังน้ันการวิเคราะห์จะพิจารณาสภาวะที่วิกฤติที่สุดคือสภาวะที่ยังไม่เกิดการระบายนํ้า  ในกรณีของดิน
เหนียวแข็งกําลังรับแรงเฉือนของดินอาจจะลดลงเน่ืองจากการระบายนํ้าดังน้ันจึงควรทําการวิเคราะห์แบบ 
long-term, drained, effective stress analyses 

ทฤษฎีพ้ืนฐานของการวิเคราะห์แบบ =0 ได้อธิบายโดย Skempton (1948)  วิธีน้ีสมมุติว่าไม่มีการ
ระบายนํ้าระหว่างการเฉือนและค่ากําลังรับแรงเฉือนแบบไม่ระบายนํ้าของดิน (su) มีค่าคงที่ไม่ขึ้นกับแรงที่ถูก

กระทํา  ดังน้ันจึงมักใช้การวิเคราะห์แบบ limit equilibrium โดยใช้ =0 และ c=su โดยที่ c = cohesion 

intercept และ  = friction angle  โดยที่ค่า su ของดินจะสมมุติว่าเป็นฟังช่ันของความช้ืนในมวลดิน  ดังน้ัน 
su สามารถหาได้จากการทดสอบใดก็ได้ที่กระทําที่ความช้ืนในสนาม  Bishop & Bjerrum (1960) วิเคราะห์
การวิบัติเมื่อสิ้นสุดการก่อสร้างของโครงสร้างคันดินถมบนช้ันดินเหนียวอ่อนและสรุปว่าค่า su สามารถหาได้
จากการทดสอบ  field vane (FV) ในสนาม  หรือ  การทดสอบ  unconsolidated-undrained triaxial 
compression (UU) หรือ unconfined compression (UC) ในห้องปฏิบัติการ 

ปัจจุบันการออกแบบจะใช้วิธีวิเคราะห์แบบ =0 โดยใช้ค่า su จากการทดสอบ FV, UU, หรือ UC หรือ
ทั้งหมดและพบว่าผลการวิเคราะห์มักจะปลอดภัย  อย่างไรก็ตามพบว่าผลการมดสอบ UU และ UC มีข้อจํากัด
คือ (i) ไม่สามารถให้ข้อมูล stress-strain ที่ถูกต้องเนื่องจากตัวอย่างดินไม่ได้อยู่ภายใต้สภาวะ initial stress ที่
ถูกต้องและมีผลกระทบจากการรบกวนของตัวอย่างดิน และ (ii) มักให้ค่า su ที่ไม่น่าเช่ือถือและมีกระจายตัว
มากเน่ืองจากการรบกวนตัวอย่างดินที่ไม่แน่นอนและผลของอัตราการเฉือนและ anisotropy   
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2.3 กําลังรบัแรงเฉือนของดินแบบไม่ระบายน้าํ 
ความรู้เก่ียวกับกําลังรับแรงเฉือนของดินและการเสียรูปของดินในสภาวะไม่ระบายนํ้าที่สําคัญที่สุดมี 4 

หัวข้อ คือ การรบกวนตัวอย่างดิน, strength และ stress-strain anisotropy, ผลกระทบของ strain rate, 
และพฤติกรรม normalized (Ladd, 1971) 
 
2.3.1 การรบกวนตัวอย่างดิน 

การรบกวนตัวอย่างดินระหว่างการเก็บตัวอย่างทําให้เกิดการรบกวนต่อ soil structure (Lambe, 
1958)  ผลกระทบนี้สามารถลดลงด้วยเทคนิคการเก็บตัวอย่างที่ดีขึ้นแต่ไม่สามารถป้องกันได้ทั้งหมด  การ
รบกวนตัวอย่างดินได้ถูกศึกษาโดย เช่น Davis & Poulos (1967), Ladd & Lambe (1968), Seed et al. 
(1964), และ Skempton & Sowa (1963)  ต้นเหตุสําคัญของการรบกวนตัวอย่างดินคือ stress relief ที่เกิด
จากการนําตัวอย่างดินขึ้นมาจากช้ันดินลึก  เน่ืองจากตัวอย่างดินไม่เกิดการ swelling ดังน้ันจึงเกิด negative 
pore pressure ในตัวอย่างดิน  Ladd & Lambe (1968) แนะนําวิธีการประเมินอัตราการรบกวนตัวอย่างดิน
โดยการเปรียบเทียบ negative pore pressure ที่เกิดขึ้นในตัวอย่างดินกับค่าที่น่าจะเกิดขึ้นสําหรับ perfectly 
undisturbed sample  สําหรับตัวอย่างดินจากกระบอกเก็บตัวอย่างจากความลึกหลายๆเมตรพบว่าค่าที่วัดได้

จะประมาณ 2020% ของค่าของ perfectly undisturbed sample  ดังน้ันการรบกวนตัวอย่างดินเป็น
สาเหตุให้ effective stress ในตัวอย่างดินลดลงอย่างมากเมื่อเปรียบเทียบกับค่าในสนาม  เหตุน้ีจะทําให้เกิด
การลดลงของค่า su ซึ่งมักจะประมาณ 20-50% ของกําลังของ perfectly undisturbed sample 
 
2.3.2 Anisotropy ด้าน strength และ stress-strain 

สมมุติฐานว่าค่า su เป็นฟังช่ันของความช้ืนในมวลดินน้ันถูกพบว่าไม่เป็นความจริงจากผลการวัด 
strength anisotropy ของดินเหนียว  Hansen & Gibson (1948) ได้ใช้ทฤษฎีในการประมาณ strength 
anisotropy  และความพยายามที่จะหาความสัมพันธ์ระหว่างค่า su จากการทดสอบแบบต่างๆและการพัฒนา
เครื่องมือการทดสอบท่ีซับซ้อนได้ช้ีให้เห็นถึงความสําคัญของพฤติกรรม anisotropy  งานที่เก่ียวข้องกับด้านน้ี 
เช่น การพัฒนาเครื่องมือ plane strain (Duncan & Seed,1966; Henkel & Wade, 1966), เครื่องมือ NGI 
direct-simple shear (Bjerrum & Landva, 1966), เค รื่ อ ง มื อ  Cambridge simple shear (Roscoe, 
1970), และเคร่ืองมือ true triaxial (Hambly, 1969; Shibata & Karube, 1965) 

พฤติกรรม anisotropy ของกําลังรับแรงเฉือนแบบไม่ระบายนํ้าสามารถแบ่งเป็น 2 ส่วน  ส่วนแรกคือ 
inherent anisotropy เป็นผลของ soil structure ที่เกิดขึ้นระหว่างการทับถม  ตัวอย่างดินที่มีพฤติกรรม 
inherent anisotropy มากเช่น varved clay ซึ่งเป็นช้ันของ “silt” และ “clay” สลับกัน  ส่วนที่สองคือ 
stress induced anisotropy ซึ่งเป็นผลจากการหมุนของทิศทางของ principal stress และการเปลี่ยนแปลง
ของ intermediate principal stress ระหว่างการเฉือน  ในทางปฏิบัติผลกระทบของส่วนประกอบน้ีจะ
พิจารณารวมกันด้วยการจําลองระบบความเค้นและการวางตัวของตัวอย่างดินที่จะเกิดขึ้นในสนาม  การ
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พิจารณาน้ีได้แสดงในรูปที่ 2-2 ซึ่งแสดงสภาพความเค้นที่เกิดขึ้นตามระนาบการวิบัติสําหรับกรณีต่างๆ  ทิศทาง

ของ major principal stress ที่วิบัติ (1f) ได้แสดงในรูป 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปที่ 2-2   สภาพความเค้นสําหรับสภาพการวิบัติต่างๆ (Ladd & Foott, 1974) 
 
สําหรับดินเน้ือเดียวที่ไม่เป็นช้ันที่ถูกเฉือนภายใต้สภาวะที่แสดงในรูปที่ 2-2 มักจะพบว่าค่า su จากการ

ทดสอบ plane strain active (PSA) มีค่ามากกว่าค่าที่ได้จากการทดสอบ direct simple shear (DSS) และมี
ค่ามากกว่าค่าที่ ได้จากการทดสอบ plane strain passive (PSP)  ค่า su ที่ ได้จากการทดสอบ triaxial 
compression (TC) โดยท่ัวไปจะเท่ากับค่าที่ได้จาก PSA  ส่วนค่า su ที่ได้จากการทดสอบ triaxial extension 
(TE) จะตํ่ากว่าค่าที่ได้จาก PSP ประมาณ 10-25% 

ตารางที่ 2-1 แสดงผลการทดสอบกําลังรับแรงเฉือนแบบไม่ระบายนํ้าที่ได้จากการทดสอบชนิดต่างๆกับ 
normally consolidated Boston Blue Clay ซึ่ ง เป็ น  marine illitic clay ที่ ค่ อ น ข้ า ง  sensitive  ค่ า 
undrained shear strength มาจากการทดสอบ CKoU และแสดงเป็นสัดส่วนกับ vertical consolidation 

stress (v,c’)  การทดสอบที่มีการหมุนของ principal plane (DSS, PSP, and TE) จะทําให้เกิดการลดลง
ของค่า su และการเพ่ิมขึ้นของ strain ที่วิบัติ  ผลกระทบน้ีจะมากสําหรับ low plastic clay มากกว่า high 
plastic clay 
 
ตารางที ่2-1 Anisotropy ของ undrained strength ของ normally consolidated Boston Blue Clay 

(Ladd & Foott, 1974) 
Type of test su/v,c’ f (%)* su/su(TC) 

CKoU Plane strain active (PSA) 0.34 0.8 1.03 
CKoU Triaxial compression (TC) 0.33 0.5 1.00 
CKoU Direct simple shear (DSS) 0.20 6 0.61 
CKoU Plane strain passive (PSP) 0.19 8.5 0.57 
CKoU Triaxial extension (TE) 0.155 15 0.47 
* shear strain at failure 
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2.3.3 ผลกระทบของ strain rate 
งานวิจัยจํานวนมาก (เช่น Bjerrum, 1971; Bjerrum et al., 1958; Casagrande & Wilson, 1951; 

Crawford, 1959; Richardson & Whitman,1963; Taylor, 1955) แสดงว่ากําลังรับแรงเฉือนแบบไม่ระบาย
นํ้าที่ได้จากการทดสอบในห้องปฏิบัติการจะแปรเปล่ียนไปตาม strain rate ที่ใช้  โดยทั่วไปสําหรับการทดสอบ 

triaxial compression น้ันการลดลงของ strain rate ทุกๆ log cycle จะทําให้ su ลดลงประมาณ 105% 
โดยค่าน้ีจะขึ้นกับ plasticity และ creep ของดิน  ผลกระทบนี้เกิดจาก undrained creep ที่เกิดขึ้นระหว่าง
การเฉือนซึ่งจะทําให้ pore pressure เพ่ิมขึ้น, effective stress ลดลง, และ strength ลดลง  เมื่อ strain 
rate ลดลงก็จะมีเวลาให้เกิด creep มากขึ้นทําให้ค่า su ลดลง  ซึ่งผลกระทําน้ีมีความสําคัญในการวิเคราะห์
ปัญหาอย่างมาก  สําหรับ highly plastic, creep susceptible clay น้ันจะทดสอบหา TC strength โดยใช้ 
axial strain rate เท่ากับ 60%/ช่ัวโมง (ค่าทั่วไปสําหรับการทดสอบ UC และ UU) จึงสามารถมีค่าเป็น 1.2-
1.3 เท่าของกําลังที่ได้จากการใช้ axial strain rate เท่ากับ 0.5%/ช่ัวโมง (ค่าทั่วไปสําหรับการทดสอบ CKoU) 

Bjerrum (1972) แสดงวิธีการออกแบบโดยใช้ผลการทดสอบ field vane shear โดยที่ค่า FV strength 
ต้องถูกปรับแก้โดยใช้ค่าปรับแก้ที่ได้จากการเปรียบเทียบค่ากําลังที่วัดได้กับค่ากําลังที่ทําให้ factor of safety 
เท่ากับ 1.0 สําหรับกรณีที่เกิดการวิบัติ  โดยมีสมมุติฐานที่ว่าความแตกต่างน้ีเน่ืองมากจากผลกระทบของ 
strain rate เป็นหลัก 
 
2.3.4 พฤติกรรม normalization 

งานวิจัยจํานวนมาก (เช่น Henkel, 1960; Parry, 1960) กับดินเหนียวหลายชนิดแสดงว่าผลการ
ทดสอบจากดินเหนียวที่มีค่า overconsolidation ratio (OCR) เท่ากันแต่มีค่า consolidation stress ต่างกัน 

(จึงมีค่า maximum past pressure (v,max’) ต่างกัน) จะมีกําลังและพฤติกรรม stress-strain เหมือนกันเมื่อ
ถูกทําให้เข้าสู่ภาวะปกติ (normalized) ด้วยค่า consolidation stress  ผลการทดสอบน้ีแสดงในรูปที่ 2-3 ซึ่ง
แสดง  idealized stress-strain curves ของการทดสอบ  isotropically consolidated กับ  normally 

consolidated clay ที่ค่า consolidation stress (c’) เท่ากับ 200 และ 400 kN/m2  เมื่อทําการพล็อตผล

การทดสอบใหม่โดยใช้ (1-3)/c’ จะทําให้เส้นทั้งสองเป็นเส้นเดียวกัน  ดังน้ัน normalized plot น้ี
สามารถใช้แสดงพฤติกรรมของตัวอย่างดินแบบ normally consolidated ที่อยู่ภายใต้ค่า consolidation 
stress ที่แตกต่างกันและเฉือนด้วยการทดสอบชนิดเดียวกัน  พฤติกรรม normalization เป็นจริงสําหรับค่า 
pore pressure ด้วย 
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รูปที่ 2-3 ตัวอย่างของพฤติกรรม normalization จากการทดสอบ triaxial compression กับดินเหนียว
เน้ือเดียว (Ladd & Foott, 1974) 

 
ในทางปฏิบัติพฤติกรรม normalization จะไม่สมบูรณ์แบบเหมือนกับที่แสดงในรูปที่ 2-3 โดยมักจะมี

ความแปรปรวนระหว่าง normalized plot ที่ได้จาก consolidation stress ต่างๆ  สาเหตุเน่ืองมากจาก
ความไม่เป็นเน้ือเดียวของแต่ละตัวอย่างดินและความแตกต่างของการทดสอบแต่ละครั้ง  รูปที่ 2-4 แสดงความ
แตกต่างของผลการทดสอบ CKoUDSS กับ normally consolidated Maine organic clay เน่ืองมาจาก
ความแปรปรวนของความช้ืนในมวลดินและ consolidation stress  รูปที่ 2-5 แสดงการเพ่ิมขึ้นของ 

undrained strength ratio (su/v,c’) กับค่า OCR (v,max’/v,c’) จากผลการทดสอบ CKoUDSS กับดิน

เหนียว 6 ชนิด  ข้อมูลน้ีได้จากการ consolidate ตัวอย่างดินมากกว่า in-situ v,max’ แล้ว unload ไปที่ค่า 
OCR ต่างๆ ซึ่งแสดงว่ากราฟของดินชนิดต่างๆมีความคล้ายกันมาก  รูปที่ 2-6 พล็อตข้อมูลจากรูปที่ 2-5 ใหม่

ในรูปของ overconsolidated su/v,c’ หารด้วยค่าเดียวกันที่สภาพ normally consolidated ของแต่ละดิน  
ข้อมูลของดิน 5 ชนิดแรกอยู่ในกรอบแคบๆและสามารถแสดงได้ด้วยสมการที่ (2-1) โดยมีค่า m = 0.8 (หากใช้
ค่า m ที่ลดลงจาก 0.85 ถึง 0.75 เมื่อ OCR เพ่ิมขึ้นจะได้กราฟที่ดีกว่าน้ีอีก)  ข้อมูลจากการทดสอบ CKoU 

plane strain และ triaxial ของดินชนิดเดียวกันแสดงการเพิ่มขึ้นของค่า su/vc’ กับ OCR เหมือนกับรูปที่ 2-
6 โดยมีการเพ่ิมขึ้นที่น้อยกว่าเล็กน้อยสําหรับ vertical loading และมากกว่าเล็กน้อยสําหรับ horizontal 
loading 

m

NCvcu

OCvcu OCR
s

s


)'/(

)'/(


  (2-1) 
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รูปที่ 2-4 ข้อมูลการทดสอบ normalized direct simple shear กับ normally consolidated Maine 
Organic Clay (Ladd & Foott, 1974) 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปที่ 2-5 Undrained shear strength ratio vs OCR จากการทดสอบ CKoU direct simple shear 
(Ladd & Foott, 1974) 
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รูปที่ 2-6 การเพ่ิมขึ้นสัมพัทธ์ของ undrained shear strength ratio vs OCR จากการทดสอบ CKoU 
direct simple shear (Ladd et al., 1977) 

 
Overconsolidation จะขยาย effective stress envelope และลด pore pressure parameter A  

รูปที่ 2-7 แสดงการลดลงของค่า Af กับ OCR ซึ่งเป็นเหตุผลที่สําคัญในการเพ่ิมขึ้นของ undrained strength 
ratio ของ overconsolidated clay  รูป ดังกล่าวยังแสดงการลดลงของพฤติกรรม  anisotropy ของ 
undrained shear strength anisotropy ของดินที่ทดสอบ  หมายเหตุว่า stiff fissured clay อาจจะแสดง
พฤติกรรม anisotropy อย่างมากโดยที่มีค่า Ks มากกว่า 1.0 มาก 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปที่ 2-7   การเปลี่ยนแปลงของค่า Af และ Ks กับ OCR จากการทดสอบ CKoU (Ladd et al., 1977) 
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รูปที่ 2-8 แสดงการประยุกต์ใช้ normalized plot ในการประเมินผลกระทบของ stress history ต่อ
พฤติกรรมแบบไม่ระบายนํ้า  โดยแสดงค่า Eu/su vs OCR จากการทดสอบ CKoUDSS ของดิน 5 ชนิดที่ระดับ
การเฉือน 2 ระดับ  ซึ่งแสดงแนวโน้มที่คล้ายกันสําหรับดินประเภทต่างๆ  ถึงแม้ว่าการเปลี่ยนแปลงของ 
modulus กับ stress history จะมีความซับซ้อนมากกว่าความสัมพันธ์ของ undrained strength และ pore 
pressure 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
รูปที่ 2-8 Normalized undrained modulus vs OCR จากการทดสอบ CKoU direct simple shear 

(Ladd et al., 1977) 
 

ฉะน้ันในทางปฏิบัติจึงสรุปได้ว่าพฤติกรรม normalization สามารถใช้ได้กับดินเหนียวหลากหลายชนิด  
ซึ่งทําให้เกิดความสะดวกในการแสดงผลและเปรียบเทียบผลการทดสอบและสามารถประเมินผลกระทบของ 
ชนิดของดิน, stress path, และ stress history ต่อพฤติกรรมของดินได้อย่างเป็นระบบ  อย่างไรก็ตาม quick 
clay แ ล ะ  naturally cemented clay ซึ่ ง มี  high degree of structure จ ะ ไม่ แ ส ด งพ ฤ ติ ก ร ร ม 
normalization เน่ืองจากโครงสร้างของดินเหล่าน้ีจะเปลี่ยนแปลงอย่างมากระหว่างการ consolidation ไปที่
ค่า stress สูง 
 
2.4 การทดสอบหาค่ากําลังรับแรงเฉือนแบบไม่ระบายน้ํา 

ค่า undrained shear strength (su) จากการทดสอบในห้องปฏิบัติการที่ถูก normalized ด้วยค่า 

effective overburden stress (vo’) หรือ maximum past pressure (v,max’) เป็นค่าที่สําคัญในการ
ประเมินค่า shear strength และ stress history ของดินเหนียวในสนาม  โดยในสนามน้ันส่วนต่างๆของดิน
จะมีสภาวะขอบเขตและถูกแรงกระทําที่ต่างกัน เช่น เป็นแบบ compression ที่จุดก่ึงกลางของคันดินถม, แบบ 
direct simple shear ที่บริเวณท่ีผิวการวิบัติเป็นแนวระนาบ, และแบบ extension ที่ส่วน toe ของคันดินถม  
ดังน้ันค่า undrained shear strength ที่จุดต่างๆจะมีค่าต่างกันเพราะพฤติกรรม anisotropic ของดินเหนียว  
ค่า undrained shear strength ต่างๆสามารถวัดโดยการทดสอบในห้องปฏิบัติการต่างๆที่ให้สภาพขอบเขต, 
loading stress path, และ strain rate ต่างๆต่อตัวอย่างดิน 
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soil structure ของดินตามธรรมชาติจะถูกรบกวนเนื่องจากกระบวนการเก็บตัวอย่างดินและไม่สามารถ
จําลองได้เหมือนเดิมในห้องปฏิบัติการ  ปัจจุบันได้ตระหนักว่าการทดสอบ unconsolidated-undrained 
(UU) ให้ผลการทดสอบที่ไม่น่าเช่ือถือและแปรปรวนอย่างมากเน่ืองจาก 2 เหตุผลคือ (i) ความแปรปรวนของ 

degree of disturbance ซึ่งทําให้ preshear effective stress, s’ มีค่าลดลงอย่างมาก และ (ii) ถึงแม้ว่า
การเก็บตัวอย่างดินจะเป็นแบบ “perfect sampling” ก็ยังมีผลกระทบต่อพฤติกรรม stress-strain อย่างมาก
เน่ืองจากเน่ืองจากการเฉือนเริ่มต้นที่สภาพ stress แบบ isotropic ไม่ใช่สภาพ stress แบบ in-situ Ko (Ladd 
& Lambe, 1964; Skempton & Sowa, 1963); Noorany & Seed, 1965)  การทดสอบแบบ isotropically 
consolidated-undrained (CIU) ก็ ยังมีข้อเสียข้อ (ii) เหมือนกันดังน้ันจึงต้องทําการทดสอบแบบ  Ko 
consolidated-undrained (CKoU) 

ตัวแปรที่ ต้องพิจารณาในการดําเนินการ consolidation ในการทดสอบ  CKoU คือ (i) vertical 

consolidation stress v,c’, (ii) consolidation stress ratio, Kc=h,c’/v,c’, และ (iii) stress path และ
เวลาของการ consolidation ที่ใช้ในการไปถึงค่าสภาพความเค้นก่อนการเฉือน  รูปที่ 2-9 แสดง 2 เทคนิคที่
นิยมใช้กันโดยแสดง Ko compression curve ของสภาพในสนามและในห้องปฏิบัติการสําหรับ slightly 
overconsolidated soft clay  จุด 1 และ 2 แสดงสภาพ effective stress ในสนามและสภาพ preshear 
สําหรับการทดสอบ UU ตามลําดับ (โดยสมมุติว่าไม่มีการเปลี่ยนแปลงของความช้ืนในมวลดินระหว่างการเก็บ
ตัวอย่างดิน)  สําหรับเทคนิค Recompression น้ันจะ reconsolidate ตัวอย่างดินตาม Ko stress path ไปที่

ค่า v,c’=vo’ ดังแสดงในจุดที่ 3  ส่วนจุด A ถึง D เป็นจุดที่แสดงค่า stress โดยทั่วไปที่ใช้ใน SHANSEP 
เทคนิค 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
รูปที่ 2-9   กระบวนการ consolidation สําหรับการทดสอบ CKoU (after Ladd et al., 1977) 
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2.5 Sample disturbance 
2.5.1 Sampling disturbance 

งานของ Hvorslev (1949) เก่ียวกับการสํารวจและเก็บตัวอย่างดินยังคงเป็นหน่ึงในเอกสารอ้างอิงหลัก
ในการศึกษาปัจจัยต่างๆท่ีมีผลต่อ sample disturbance  งานวิจัยต่อมาได้ทําการศึกษาเชิงปริมาณของสาเหตุ
ของการรบกวน เช่น ผลของการสั่นสะเทือน, freezing, เวลาการเก็บรักษา, และการ redistribution ของ
ค วาม ช้ื น ใน ตั วอ ย่ าง ดิ น  (เ ช่ น  Kallstenius, 1958, 1963, 1971; Lang, 1971; Milovic, 1971; แล ะ 
Schjetne, 1971)  ความก้าวหน้าของความรู้ทางสาขาน้ีอย่างมากเกิดจากการศึกษาผลกระทบของการเก็บ
ตัวอย่างดินแบบต่างๆต่อผลการทดสอบในห้องปฏิบัติการ  sample disturbance เกิดจากการแตกของการ
เช่ือมติดกันระหว่างอนุภาคดินซึ่งส่วนมากจะเกิดขึ้นเมื่อ stress path ของตัวอย่างดินแตะ state boundary 
surface ของดิน  sampling disturbance จะเกิดขึ้นที่สภาพความช้ืนคงที่โดยมีสาเหตุสําคัญ 2 ประการ คือ 
การเสียรูปทางกลของตัวอย่างดินเน่ืองจากกระบวนการเก็บตัวอย่างดินและการลดลงของ total in-situ stress  
Tavenas & Leroueil (1987) อธิบายปัญหานี้ไว้ดังน้ี 
a) Perfect sampling: สําหรับดินตามธรรมชาติที่มี in-situ stress ที่จุด A (รูปที่ 2-10a) การเก็บตัวอย่าง

แบบ perfect sampling จะทําให้เกิด stress path AA1 ในสภาพ undrained (ค่า mean effective 
stress p’ มีค่าคงที่)  ซึ่งจะไม่ทําให้เกิดการรบกวนดินมากเน่ืองจาก stress path ยังคงอยู่ใน yield 
surface  อย่างไรก็ตามสําหรับกรณีของ lightly overconsolidated clay (จุด B ในรูป 2-10a) จะเกิด 
stress path BB1 ซึ่งอาจจะสัมผัสกับ yield surface และเกิดการ destructure ของดินเหนียวก่อนที่จะ
ไปสู่สภาพ stress แบบ isotropic  ดังน้ันจึงแสดงว่าถึงแม้ว่าการเก็บตัวอย่างดินจะเป็นแบบ perfect 
sampling ก็ยังสามารถที่จะรบกวนตัวอย่างดินเหนียวที่มีค่า overconsolidation ratio ตํ่าได้ (La 
Rochelle et al., 1981) 

b) Tube sampling: Baligh (1985) และ Baligh et al. (1987) ได้แสดงว่าการเก็บตัวอย่างโดย tube 
sampling ทําให้ดินเกิดการรับแรงแบบ compression, extension, และ compression รอบที่สอง
ตามลําดับ  โดยอาจจะมี stress path เป็นเส้น abcde ในรูปที่ 2-10b  Baligh et al. (1987) ยังแสดง

ว่าค่า maximum strain max ที่เกิดขึ้นในกระบวนการเก็บตัวอย่างน้ีเพ่ิมขึ้นตามค่าอัตราส่วนของความ
หนาของกระบอกต่อเส้นผ่านศูนย์กลางของกระบอก  Hight (1987) แนะนําว่าควรจะมีการประมาณค่า 
maximum strain ที่จะเกิดขึ้นระหว่างกระบวนการเก็บตัวอย่างสําหรับกระบอกแต่ละแบบ  หากค่า 

max น้อยกว่าค่า strain ที่วิบัติของตัวอย่างดินคงสภาพจะได้ stress path ดังที่แสดงในรูปที่ 2-10b ซึ่ง

ยังคงอยู่ใน failure surface และจะพิจารณาว่าเป็นการเก็บตัวอย่างดินที่ดีมาก  แต่หากค่า max เกินกว่า
ค่า strain ที่วิบัติของตัวอย่างดินคงสภาพจะทําให้ stress path สัมผัสกับ failure surface ที่จุด F (รูปที่ 
2-10c) และตัวอย่างดินจะเกิดการ destructure  แต่เน่ืองจากค่า strain ที่วิบัติมักจะมีค่าเพ่ิมขึ้นตามค่า 
plasticity ดังน้ัน plastic clay จะได้รับผลกระทบจาก sampling disturbance น้อยกว่า low plastic 
clay (lean clay)  โดยข้อมูลน้ีได้แสดงโดย Lacasse et al. (1985) 
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รูปที่ 2-10   Stress path ระหว่างการเก็บตัวอย่างดิน (after Tavenas & Leroueil, 1987) 

 
ผลกระทบของ sampling disturbance ต่อพฤติกรรมของ clay สามารถสรุปได้ในรูปที่ 2-11 ซึ่งแสดง

การเปรียบเทียบผลการทดสอบดินที่ได้จาก low quality tube sample และ high quality sample  เมื่อ
ตัวอย่างดินมีคุณภาพเลวผลการทดสอบ triaxial จะให้ค่า stiffness และ peak strength ลดลง (รูปที่ 2-
11a); ผลการทดสอบ consolidation จะให้ค่า maximum past pressure และ compression index ลดลง 
(รูปที่ 2-11b); และเกิดการเปลี่ยนแปลงของ yield surface (รูปที่ 2-11c)  ดังน้ันหากต้องการใช้คุณสมบัติที่
ได้จากการทดสอบดินในห้องปฏิบัติการในการออกแบบมีความจําเป็นอย่างย่ิงที่จะต้องทําการทดสอบกับ
ตัวอย่างดินที่มีคุณภาพสูง  ดังน้ันจึงมีการพัฒนาวิธีการเก็บตัวอย่างดินที่มีคุณภาพสูง เช่น งานวิจัยที่
มหาวิทยาลัย Sherbrooke และ Laval (Lefebvre & Poulin, 1979; La Rochelle et al., 1981) 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
รูปที่ 2-11   ผลกระทบของ  sampling disturbance (Leroueil & Jamiolkowski, 1991) 

 
รูปที่ 2-12 สรุปผลกระทบของ sample disturbance ต่อผลการทดสอบ oedometer  แนวโน้มน้ี

ใช้ได้โดยท่ัวไปกับ conventional piston sample ของดินเหนียวที่มี low to moderate sensitivity และมี
ค่า virgin compression ratio (CR=Cc/(1+eo)) ค่อนข้างคงที่  วิธีของ Schmertmann’s (1955) สามารถใช้
เพ่ื อประมาณ  in-situ compression curve ของดิน ดังกล่ าวโดยพบ ว่าดิน เห นียวที่  sensitive และ 

compressible มากจะมีค่า v,max’ และ CR ที่ลดลงเน่ืองจาก sample disturbance มากกว่า  ตัวอย่างเช่น
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การศึกษาจํานวนมากกับ naturally cemented Canadian clay โดยใช้ sampler ชนิดต่างๆและมีเส้นผ่าน

ศูนย์กลางขนาดต่างๆและ block sample แสดงความแปรปรวนของค่า v,max’ ประมาณ 10 ถึง 30% 
(Bozozuk, 1970; Eden, 1970; La Rochelle & Lefebvre, 1970; Milovic, 1970)  นอกจากน้ีค่า CR ยัง
ถูกกระทบเน่ืองจาก sample disturbance อย่างมาก  Ladd et al. (1972) ได้รายงานว่าค่า in-situ CR มี
ค่าประมาณ 2 เท่าของค่าที่ได้จากการทดสอบกับตัวอย่าง Osterberg sample ของ sensitive marine clay 

(liquidity index = 1.8, PI = 15%)  นอกจากน้ียังพบว่าค่า in-situ v,max’ จากการทดสอบมีค่าลดลง
ประมาณ 20%  ดังน้ันจึงสรุปได้ว่า sample disturbance เพียงเล็กน้อยสามารถมีผลกระทบต่อผลการ
ทดสอบ oedometer ของ highly structured soil 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปที่ 2-12 ผลกระทบของ stress history และ sample disturbance ต่อผลการทดสอบ oedometer 
(Ladd et al., 1977) 

 
สาเหตุของ sample disturbance หลายประการที่เกิดขึ้นระหว่างการเก็บตัวอย่างดิน, การขนส่ง, และ

การเก็บรักษา จะทําให้ค่า effective stress ของตัวอย่างดินลดลงสําหรับ soft to medium clay  ซึ่งจะ
นําไปสู่การลดลงของค่า strengths และ modulus จากการทดสอบ UU เมื่อเทียบกับผลจาก perfect 
sampling  ขนาดของการลดลงน้ีจะแปรเปลี่ยนอย่างมากกับชนิดของดินและกระบวนการเก็บตัวอย่างดิน และ
มักจะเพิ่มขึ้นกับความลึกโดยเฉพาะกับ soft to medium ที่มีความลึกมากกว่า 10 ม.  Raymond et al. 
(1971) ได้แสดงผลการทดสอบกับ naturally cemented Canadian clay ว่าค่า su จาก tube sample จะ
ประมาณ 30-60% ตํ่ากว่าค่าที่ได้จาก block sample  Ladd & Lambe (1963) ได้แสดงข้อมูลของดิน soft 
to medium clay หลายชนิดที่มีค่า sensitivity ตํ่าถึงปานกลางแสดงว่าค่า su ที่ได้จากการทดสอบ UU จะมี
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ค่าประมาณ 20-50% ของค่าที่ได้จาก perfect sample  และ sample disturbance จะลดค่า undrained 
modulus ในอัตราที่มากกว่าน้ี (Ladd, 1964) 

Ladd & Lambe (1963) เสนอว่าการลดลงของค่า su จากการทดสอบ  UU เน่ืองจาก sample 
disturbance มีความสัมพันธ์กับการลดลงของค่า effective stress ที่ เกิดเน่ืองมาจากกระบวนการเก็บ

ตัวอย่างดิน  โดยได้ทําการวัดค่า effective stress (s’) ของตัวอย่างดินในการทดสอบ UU ก่อนจะทําการ

เฉือนและพบความสัมพันธ์ระหว่างค่า s’/ps’ และค่า su (ps’ = isotropic effective stress after 
perfect sampling ตามสมการที่ (2-3))  ได้มีความรายงานความสัมพันธ์ในทํานองเดียวกันสําหรับการทดสอบ 

CKoU triaxial (Okumura, 1971)  Ladd & Lambe (1963) ใช้อัตราส่วน s’/ps’ ในการปรับแก้ค่า su 
จากการทดสอบ UU เพ่ือพิจารณาผลกระทบของ sample disturbance 

จากแนวคิดดังกล่าว Nelson et al. (1971) และ Okumura (1971) จึงได้เสนอค่า “degree of 
disturbance” ดังแสดงในสมการที่ (2-2) โดยมีค่าระหว่างศูนย์ (ไม่ถูกรบกวน) และหน่ึง  อย่างไรก็ตามการ
เปลี่ยนแปลงของคุณสมบัติของดินจะไม่แปรผันโดยตรงกับค่า Dd  และที่สําคัญคือแนวคิดน้ีจะใช้ได้กับดินที่มี
พฤติกรรมแบบ undrained ถูกควบคุมโดยค่า effective stress เท่าน้ัน  สําหรับ highly cemented soil จะ

มีค่า su แปรเปล่ียนเพียงเล็กน้อยกับค่า consolidation stress ที่น้อยกว่าค่า apparent v,max’ (Raymond 

et al., 1971; Townsend et al., 1969) ดังน้ันการวัดค่า s’ จะไม่เป็นประโยชน์มากนัก  อย่างไรก็ตาม
สําหรับดินเหนียวปกติสามารถใช้ค่า Dd เพ่ือการประเมินคุณภาพของตัวอย่างที่ใช้ในการทดสอบ UU ได้  
นอกจากน้ียังต้องเน้นว่า sample disturbance มีผลกระทบต่อค่า undrained shear strength มากกว่าต่อ

ค่า v,max’ ที่ได้จากการทดสอบ oedometer 

Dd = 1 - s’/ps’ (2-2) 
การตระหนักถึงผลกระทบของ sample disturbance ต่อตัวอย่างดินในการทดสอบ UU ที่เพ่ิมขึ้นจึงทํา

ให้มีความสนใจมากขึ้นในการใช้การทดสอบ CU เพ่ือศึกษาพฤติกรรมแบไม่ระบายนํ้าของ soft to medium 

clay  เน่ืองจากการ isotropic consolidation ไปที่ vo’ โดยท่ัวไปเช่ือว่าจะให้ได้ค่า strength ที่มากเกินไป 
(Casagrande & Rutledge, 1947; Schmertmann, 1956; Bishop & Bjerrum, 1960; and Ladd & 
Lambe, 1963)  ดังน้ันจึงมีการเสนอกระบวนการ consolidation แบบอ่ืนๆเพ่ือลดผลกระทบของ sample 

disturbance เช่น การ isotropic consolidation ไปที่ c’ = ½ to ¾ ของค่า in-situ v,max’ (Raymond 
et al., 1971), Ko consolidation ไปที่ in-situ stress (Davis & Poulos, 1967; Bjeruum, 1973), และ Ko 

consolidation ไปที่ค่า laboratory v,max’ ที่มากกว่าค่า in-situ (SHANSEP เทคนิคของ Ladd & Foott, 
1974)  
 
2.5.2 การประเมิน sample disturbance 

ตารางที่ 2-2 สรุปสาเหตุของ sample disturbance ที่สามารถเกิดขึ้นระหว่ากระบวนการเก็บตัวอย่าง 
cohesive soil จากหลุมเจาะ  สาเหตุเหล่าน้ีบางอย่างสามารถควบคุมหรือลดระดับได้ด้วยการใช้เทคนิคการ
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เก็บตัวอย่างดินที่ดีขึ้นและมีการขนส่งและเก็บรักษาที่เหมาะสม  มีเทคนิคต่างๆที่ได้ถูกพัฒนาขึ้น (เช่น 
Sherbrooke 250 mm dia. block sampler, Lefebvre & Poulin (1979); แ ล ะ  Laval 200 mm dia. 
tube sampler, La Rochelle et al. (1981)) เพ่ือเก็บตัวอย่างแบบ extremely high quality sample ของ
ดิน soft brittle sensitive clay  การศึกษาเหล่าน้ีแสดงว่ากระบวนการเก็บตัวอย่างดินที่ดีขึ้นจะให้ผลการ
ทดสอบ drained compressibility และ peak triaxial strength (undrained และ drained) ที่เปลี่ยนไป
อย่างมากเมื่อเทียบกับตัวอย่าง conventional fixed piston sample (La Rochelle & Lefebvre, 1970; 
Raymond et al., 1971)  อย่างไรก็ตามการเก็บตัวอย่างแบบพิเศษน้ีจะมีราคาแพงเกินไปสําหรับการสํารวจ
ดินโดยทั่วไปทางวิศวกรรมปฐพีและไม่สามารถใช้ได้กับการสํารวจดินที่ระดับลึกและที่อยู่นอกฝั่ง  นอกจากน้ี
สาเหตุอ่ืนๆ เช่น stress relief และการเกิดฟองอากาศในตัวอย่างดินที่มักเกิดกับตัวอย่างดินที่อยู่ใต้นํ้าลึก จะ
ไม่สามารถลดระดับได้ (นอกจากใช้วิธีที่พิเศษมาก) 

 
ตารางที ่2-2   สาเหตุของ sample disturbance ใน cohesive soil (Jamiolkowski et al., 1985) 

Headings Items Remarks 
1. Stress relief 1.1 Change in stresses due to 

drilling hole 
1.2 Eventual removal of in-situ 

shear stress 
1.3 Eventual reduction 

(removal) of confining stress 

- Excessive reduction in v due to light drilling 
mud causes excessive deformations in 
extension 

- Overpressure causes excessive deformations in 
compression 

- Resultant shear strain should usually be small 
- Expansion of gas (bubbles and/or dissolved 

gas) 
2. Sampling 

technique 
2.1 Sampler geometry: 

diameter/length, area ratio, 
clearance ratio, accessories 
– piston, coring tube, inner 
foil, etc. 

2.2 Method of advancing 
sampler 

2.3 Method of extraction 

These variables affect:- 
- Recovery ratio 
- Adhesion along sample walls 
- Thickness of remolded zone along interior wall 
- Continuous pushing better than hammering 
- To reduce suction effect at bottom of sample, 

use vacuum breaker 

3. Handling 
procedures 

3.1 Transportation 
3.2 Storage 
3.3 Extrusion, trimming, etc. 

- Avoid shocks, changes in temperature, etc. 
- Best to store at in-situ temperature to 

minimize bacteria growth, etc. 
- Avoid chemical reactions with sampling tube 
- Opportunity for water migration increases with 

storage time 
- Minimize further strain 
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ด้วยข้อจํากัดเหล่าน้ีทําให้การเก็บตัวอย่างดินส่วนใหญ่ที่ใช้จะให้ตัวอย่างดินที่ห่างจากสภาวะ perfect 
sampling  ดังน้ันวิศวกรต้องการเทคนิคในการประเมินคุณภาพของตัวอย่างและความเข้าใจในเทคนิคการ
ทดสอบดินเพ่ือลดผลกระทบของ sample disturbance  โดยมี 3 เทคนิคที่นิยมใช้ในการประเมินคุณภาพของ
ตัวอย่างดินคือ radiography, การวัด effective stress หลังจากการเก็บตัวอย่างดิน ; และการประเมิน 
compression curve จากการทดสอบ oedometer 

 
Radiography 

radiograph เป็นรูปถ่ายที่เกิดจากการฉาย x-ray ผ่านวัตถุบนฟิล์มสีขาวที่จะมืดลงเป็นสัดส่วนกับความ
เข้มของ proton ที่กระทบ  เน่ืองจาก X-ray photon ที่เปล่งออกมาจาก cathode ray tube จะผ่านทะลุ
วัตถุในความเข้มต่างกันขึ้นอยู่กับความหนาแน่นของวัตถุ  โดยที่รูปถ่ายจาก radiograph จะให้ผลตรงกันข้าม
คือส่วนที่ความหนาแน่นตํ่าจะมืดใน radiography (negative) แต่จะสว่างในรูปถ่าย (positive)  ถึงแม้ว่า 
radiography จะใช้มานานในงานวิจัยทางวิศวกรรมปฐพีโดยเฉพาะใน UK สําหรับการวัด strain โดยใช้ lead 
shot ฝังอยู่ในตัวอย่างดิน (Arthur, 1972) แต่การใช้อย่างเป็นระบบกับกระบอกเก็บตัวอย่างเพ่ิงเร่ิมมาไม่นาน  
radiograph สามารถแสดงสิ่งเหล่าน้ี 

- ชนิดของดินว่าเป็น granular หรือ cohesive 

- ลักษณะของ macrofabric ที่เกิดจาก bedding plane, varve, fissure, shear plane, และอ่ืนๆ 

- ก ารมี  “intrusions” เ ช่ น  sand lenses, ก้ อ น หิ น , shell, calcareous nodule, peaty material, 
drilling mud, และอ่ืนๆ 

- ช่องว่างหรือรอยแตกเน่ืองจาก gas pocket 

- อัตราของ sample disturbance ต้ังแต่แทบจะไม่มีการรบกวนที่อาจจะอยู่ที่ขอบของตัวอย่างจนถึงการ
รบกวนอย่างมากซึ่งมักเกิดที่ปลายของตัวอย่าง 

ลักษณะเหล่าน้ีส่วนใหญ่ไม่สามารถที่จะประเมินได้ด้วยตาเปล่าจากตัวอย่างดินที่ดันออกมาแล้ว (อย่าง
น้อยต้องมีการตัดหรือแตกตัวอย่างออกมาดู)  ดังน้ัน radiography จึงเป็นการทดสอบแบบไม่ทําลายสําหรับ
เลือกส่วนที่ถูกรบกวนน้อยที่สุดจากแต่ละกระบอกเก็บตัวอย่างเพ่ือการทดสอบทางวิศวกรรม  และยังช่วยใน
การวางแผนการทดสอบจากการทราบจํานวนตัวอย่างที่มีสภาพเหมาะสม  ข้อมูลเหล่าน้ีจะสําคัญสําหรับ
โค ร งก า รที่ มี จํ า น วน  tube sample น้ อ ย  เ ช่ น ใน โค ร งก า ร  offshore exploration  Norwegian 
Geotechnical Institute (NGI) ได้เริ่มใช้ onboard radiography ในปี  1983 เพ่ือประเมินคุณภาพของ
ตัวอย่างดินทันทีที่เก็บจากพ้ืนทะเล (ลึก 300 ม.) จากทะเลเหนือ (Lacasse et al. 1984) 
 
การวัด effective stress หลังจากการเก็บตัวอย่างดิน 

“Perfect sampling” หมายถึงการเก็บตัวอย่างดินที่ไม่มีการรบกวนใดๆนอกจากการลดลงของ in-situ 

shear stress แบบ undrained, q=0.5vo’(1-Ko)  หากสมมุติว่าดินมีสภาพอ่ิมตัวด้วยนํ้าอย่างสมบูรณ์จะ
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ได้ว่าค่า isotropic effective stress หลังจากการ perfect sampling, ps’, เป็นดังสมการที่ (2-3) (Ladd & 

Lambe, 1963) โดยที่ Au = (u-h)/(v-h)  สําหรับ normally consolidated clays จะมีค่า Au 

= 0.10.2 และ ps’/ho’ = 1.00.15  การเก็บตัวอย่างแบบ perfect sampling จะทําให้ค่า su ลดลง

เพียงประมาณ 55% แต่จะเปลี่ยนแปลงพฤติกรรม stress-strain อย่างมากเน่ืองจากการเฉือนเร่ิมต้นจาก
สภาพ  isotropic แทนที่ จะ เป็นสภาพ  Ko stress (Ladd & Lambe, 1963; Noorany & Seed, 1965; 
Okumura, 1971; Skempton & Sowa, 1963) 

)]1(['' ouovops KAK   (2-3) 
สาเหตุของการรบกวนตัวอย่างดินต่างๆที่ได้แสดงในตารางท่ี 2-2 จะลดค่า effective stress ของ

ตัวอย่างดินจาก s’ ไปเป็นค่าที่น้อยกว่า ps’  โดยท่ีผลลัพธ์ของค่า s’ สามารถวัดได้ใน triaxial cell ที่มี 

fine porous ที่ base pedestal (s’=cell pressure-pore pressure) หรือการใส่ pore pressure probe 

ขนาดเล็กเข้าไปในตัวอย่างดินที่ยังไม่ถูกแรงกระทํา  ข้อมูลแสดงว่าค่า s’/ps’ โดยทั่วไปจะประมาณ 

0.20.2 สําหรับการเก็บตัวอย่างโดยกระบอกบางของ soft to medium to clay ที่มี low to moderate 

sensitivity ที่ความลึกมากกว่า 5-10 ม.  การลดลงของค่า effective stress จาก ps’ ไปเป็น s’ สามารถ
เกิดขึ้นได้ที่ความช้ืนคงที่เน่ืองจาก mechanical disturbance เพราะการเฉือนที่เกิดขึ้นกับ low OCR clay 
จะทําให้เกิด excess pore pressure ที่เป็นบวก  การลดลงน้ีสามารถเกิดจากการบวมตัวและเกิดการดูดนํ้า
จากส่วน cohesionless ที่ไม่สามารถรักษาสภาพ pore pressures ที่เป็นลบได้ หรือจากส่วนที่มีการรบกวน
มากเช่น remolded (more compressible) layer ที่อยู่บริเวณผนังของกระบอก  การบวมตัวน้ีจะทําให้เกิด

การลดลงของค่า s’ (Schjetne, 1971) และลดกําลังของ Norwegian clays ที่วัดจากการทดสอบ CKoU 
triaxial compression ที่ reconsolidate ไปที่ค่า overburden stress (Bjerrum, 1973)  อย่างไรก็ตาม La 
Rochelle et al. (1976) พบว่าผลกระทบน้ีจะน้อยลงสําหรับ strongly cemented clay 

นั ก วิจั ยหลายคน ได้ เสนอ ว่าค่ า  s’/ps’ จะเป็น ดัช นี เชิ งปริม าณ ของ  degree of sample 
disturbance (เช่น Ladd & Lambe, 1963; Nelson et al., 1963; Okumura, 1971) และสามารถบ่งบอก
ถึงแนวโน้มในการลดลงของค่า su จากการทดสอบ UU  แต่ยังไม่มีข้อมูลของความสัมพันธ์ระหว่างค่า 

s’/ps’ กับผลกระทบของ sample disturbance ต่อผลการทดสอบ CU หรือ oedometer  นอกจากน้ีค่า 

s’/ps’ จะใช้ไม่ได้กับ highly cemented clay เน่ืองจากค่า s’ สามารถมีค่าเป็นศูนย์ได้โดยไม่เกิดการ
รบกวน soil structure ของดินเหล่าน้ี 
 
การประเมิน compression curve จากการทดสอบ oedometer 

sample disturbance มักมีผลกระทบต่อ compression curve จากการทดสอบ oedometer ที่ทํา
กับ sedimentary clay ทั่วไป (soft to stiff consistency, low to moderate sensitivity)  ในลักษณะดังน้ี 

- ที่ค่า consolidation stress, v,c’ ใดๆจะมีค่า void ratio ลดลง (หรือค่า strain เพ่ิมขึ้น)  



บทท่ี 2   กําลังรับแรงเฉือนของดินแบบไม่ระบายน้ํา 

2-18 

- ทําให้การระบุส่วนที่มีค่ารัศมีน้อยสุดทําได้ยากจึงทําให้การหาค่า v,max’ ทําได้ยากและโดยทั่วไปจะทําให้

ค่า v,max’ ลดลง 

- ทําให้ compressibility เพ่ิมขึ้นระหว่างการ recompression และอาจทําให้ compressibility ลดลงใน
ส่วน virgin compression region 

รูปที่ 2-13a แสดงผลกระทบเหล่าน้ีต่อผลการทดสอบ oedometer กับตัวอย่างดินที่มาจากกระบอก
เก็บตัวอย่างเดียวกันของ offshore Holocene clay  ถึงแม้ว่า Test A จะให้เส้นข้อมูลที่ดูใช้ได้และแสดงว่า

เป็น underconsolidated clay แต่ Test B ให้ค่า v,max’ สูงกว่ามากซึ่งตรงกับ stress history ที่เป็นจริง
ของช้ันดินน้ัน  นอกจากน้ัน Test B ยังให้ค่า virgin compressibility ที่สูงกว่ามาก  รูปที่ 2-13b เปรียบเทียบ 
compression curve จาก block sample และ tube sample ของ brittle, sensitive clay ซึ่งแสดงว่า 
sample disturbance ทําให้ compressibility ระหว่าง recompression เพ่ิมขึ้นแต่มีผลกระทบไม่มากต่อค่า 

v,max’ และ virgin compressibility  ซึ่งผลการทดสอบท่ีแสดงน้ีเป็นปกติสําหรับ cemented Champlain 
Sea clay โดยงานวิจัยได้แสดงว่าต้องใช้กระบอกเก็บตัวอย่างที่มีเส้นผ่านศูนย์กลางใหญ่มากเพ่ือที่จะรักษา
พฤติกรรม stress-strain ของ overconsolidated intact clay ไว้ได้ (พฤติกรรมภายใน yield envelope) 
(เช่น La Rochelle et al., 1981)  ดังน้ันการใช้ conventional fixed piston sample อาจจะกระทบหรือไม่
กะทบกับตําแหน่งและรูปร่างของ virgin compression curve ขึ้นอยู่กับขนาดเส้นผ่านศูนย์กลางของกระบอก
และชนิดของดิน 
 
 
 
 
 
 
 
 
รูปที่ 2-13 ผลกระทบของ sample disturbance ต่อ oedometer compression: (a) Orinoco Clay 

(Azzouz et al., 1982); (b) Champlain Clay, St. Louise (La Rochelle & Lefebvre, 
1971) 

 
2.6 เทคนิค Recompression 

เทคนิค Recompression ได้ถูกใช้โดย NGI เพ่ือประมาณคุณสมบัติของดินในสนาม  Bjerrum (1972) 
ได้แสดงว่าผลการทดสอบพฤติกรรม stress-strain จากการทดสอบ UU ให้ผลที่ไม่น่าเช่ือถือและสรุปว่าหาก
ต้องการได้พฤติกรรมแบบไม่ระบายนํ้าของดินเหนียวอ่อนที่น่าเช่ือถือจะต้องมีการ reconsolidation ไปที่ 



บทท่ี 2   กําลังรับแรงเฉือนของดินแบบไม่ระบายน้ํา 

2-19 

field stress  โดยท่ีหากการบวมตัวของตัวอย่างดินที่เกิดขึ้นมีขนาดเล็กหรือยังคงเป็นพฤติกรรมอีลาสติกและ 
mechanical disturbance มีน้อย  ผลเสียเน่ืองจากการบวมตัวของตัวอย่างดินสามารถกําจัดได้หากตัวอย่าง
ดินถูก reconsolidate ไปที่ in-situ effective stress ก่อนจะทําการทดสอบ  ซึ่งผลดีก็คือ (i) ตัวอย่างดิน
ได้รับ stress ที่เหมือนกับสภาพในสนาม และ (ii) นํ้าที่ดูดซับโดยตัวอย่างดินระหว่างกระบวนการเก็บตัวอย่าง
ดินจะถูกขับออกไป  เทคนิค Recompression ได้ถูกใช้อย่างประสบความสําเร็จกับผลการทดสอบ triaxial ที่
กระทํากับ fixed piston sample ของดิน low OCR clay หลายชนิด (Berre & Bjerrum, 1973)  และพบว่า
ตัวอย่างดิน low plasticity clay จะถูกผลกระทบจาก sample disturbance มากกว่าตัวอย่างดิน high 
plastic clay และการลดลงของความช้ืนในมวลดินเน่ืองจาก sample disturbance จะทําให้เกิดการเพิ่มขึ้น
ของกําลังของดิน  ในทางตรงกันข้ามการเพ่ิมขึ้นของ sample disturbance สามารถทําให้เกิดการลดลงของ
กํ าลั งของดินและการเพ่ิ มขึ้ น ของ  strain at failure สํ าหรับ  reconsolidated specimen  เทค นิค 
Recompression ได้ถูกใช้กับ highly structured Canadian Clay ด้วย (La Rochelle et al., 1981) 

ใน ท า ง ต ร ง กั น ข้ า ม สํ า ห รั บ  tube sample ข อ ง  normally consolidated clay น้ั น ก า ร 

reconsolidation ไปที่ vo’ จะทําให้ปริมาตรลดลงเป็นผลให้ค่า undrained strength สูงเกินไป  ถึงแม้ว่า
จะเป็นการยากท่ีดินจะมี OCR=1 ยกเว้นบางกรณี เช่น บริเวณที่ขุดเป็นบ่อฝังกลบขยะและบริเวณนอกฝั่งของ
ปากแม่นํ้าสายใหญ่  ยังมี unstructured natural clay จํานวนมากที่มีค่า OCR น้อยมากจนทําให้การ 
reconsolidation ไปที่จุดที่ 3 ในรูปที่ 2-14 อาจจะทําให้เกิดการได้ค่า strength ที่มากเกินไปเมื่อ sample 
disturbance เพ่ิมขึ้น  นอกจากน้ีไม่มีวิธีการในการประเมินว่าเทคนิค Recompression จะให้ผลผิดพลาดไป
ทางด้านปลอดภัยหรือเสี่ยง  ยกเว้นอาจจะทําการทดสอบกับตัวอย่างดินที่มี อัตราของ degree of 
disturbance ต่างๆ 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
รูปที่ 2-14   กระบวนการ consolidation สําหรับการทดสอบ CKoU (after Ladd et al., 1977) 
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นอกจากผลกระทบของ sample disturbance ที่ไม่สามารถประเมินได้อย่างแม่นยํา  ความไม่แน่นอน
ของเทคนิค Recompression การเลือกค่า Kc ที่เหมาะสม  ในทางทฤษฎีมันควรจะเท่ากับค่า in-situ Ko ซึ่ง
ยากท่ีจะประมาณสําหรับกลไกการ preconsolidation ที่เกิดจากสาเหตุนอกเหนือจาก mechanical  การ
ทดสอบ one-dimensional recompression จะไม่ให้ค่า in-situ Ko ที่ถูกต้องเน่ืองจากผลกระทบของ 
sample disturbance และการที่ค่า Ko ขึ้นอยู่กับการ loading และ unloading  ห้องปฏิบัติการบางแห่ง 

เช่น NGI ใช้การทดสอบ oedometer เพ่ือวัดค่า v,max’ (และคํานวณหาค่า OCR) และใช้ empirical 
correlation ของ Brooker & Ireland’s (1965) เพ่ือประมาณค่า Ko (Berre, 1981)  นอกจากน้ี NGI ยังใช้

กระบวนการ consolidation โดย isotropically consolidate ตัวอย่างดินไปที่ h,c’ จากน้ันค่อยเพ่ิมค่า 

v,c’ เป็น vo’ (สําหรับกรณี Ko<1)  สําหรับการทดสอบดินของประเทศแคนาดาฝ่ังตะวันออกมักใช้ค่า Kc 
ประมาณ 0.5 ถึง 0.6 ซึ่งพิจารณาว่าเป็นค่าที่เหมาะสมสําหรับ cemented clay ในบริเวณน้ัน 
การะบวกการของเทคนิค Recompression เป็นดังน้ี: 

- กระบวนการน้ีเหมาะสมมากกว่าสําหรับ highly structured, brittle clay เช่น high sensitivity clay, 
cemented soil, weathered crust, และ heavily overconsolidated clay 

- ไม่ แน ะ นํ าให้ ใ ช้ เท ค นิ ค น้ี กั บ  normally consolidated clay เพ ราะการ  reconsolidation ไปที่ 

vo’=v,max’ อาจจะทําให้ผลการทดสอบ in-situ su ได้ค่ามากเกินไป 

- การทดสอบน้ีควรจะมีการทําการประเมิน in-situ stress history เพ่ือตรวจสอบความถูกต้องของค่า su ที่
ได้และเพ่ือใช้ในการ extrapolate/interpolate 

- แ น ะ นํ า ใ ห้ ทํ า กั บ  block sample แ ล ะ สํ า ห รั บ ตั ว อ ย่ า ง ดิ น แ บ บ  weathered แ ล ะ  highly 
overconsolidated clay ซึ่งอาจจะไม่เหมาะสมท่ีจะใช้เทคนิค SHANSEP 

- อาจจะให้ ค่ า  su ที่ น้ อย เกิน ไปสํ าห รับ  overconsolidated cemented clay เน่ื อ งจาก  sample 
disturbance (เช่น Champlain clay) และอาจจะให้ค่า su ที่มากเกินไปสําหรับ normally ถึง lightly 
overconsolidated “ordinary” clay 

- ต้องมีการประมาณค่า in-situ Ko ถึงแม้ว่าผลกระทบของความผิดพลาดของค่าน้ีจะไม่สําคัญเท่ากับ
ผลกระทบจาก sample disturbance 

- ควรจะมี ก ารทํ าก าร วัด  in-situ stress history เพ่ื อ  (i) ป ระม าณ ค่ า  Ko; (ii) extrapolate และ 

interpolate ข้อมูล; และ (iii) ตรวจสอบความสมเหตุสมผลของค่า su/vo’ ที่วัดได้ 
 
2.7 Normalized soil parameters 

ผลการสังเกตจากประสบการณ์ที่พบว่าดินเหนียวจํานวนมากมีพฤติกรรม normalized behavior เป็น
ประโยชน์อย่างมากในการเป็นแบบแผนสําหรับการแสดงผลและประเมินพฤติกรรมของดิน  เป็นที่ชัดเจนว่าค่า 

in-situ maximum past pressure, v,max’, เป็นค่าที่สําคัญที่สุดในการควบคุมแนวโน้มของพฤติกรรมของ
ดินสําหรับปัญหาจํานวนมากท้ังแบบไม่ระบายนํ้าและระบายน้ํา  มันควบคุมตําแหน่งของ yield envelope ซึ่ง
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แบ่งระหว่างพฤติกรรมอีลาสติกที่ strain ขนาดเล็กกับพฤติกรรมพลาสติกที่ strain ขนาดใหญ่  อย่างไรก็ตาม

งานวิจัยใหม่ๆได้แสดงว่ารูปร่างของ yield envelope ยังขึ้นอยู่กับกลไกในการทําให้เกิดค่า v,max’ ด้วย  ซึ่ง
ทําให้เกิดความแตกต่างระหว่างพฤติกรรม normalized stress-strain-strength ของ overconsolidated 
clay ที่เกิดเน่ืองจากกลไกทางกลกับการ cementation 

Ladd et al. (1977) ได้รวบรวมผลกระทบของค่า overconsolidation ratio ต่อค่า Ko และคุณสมบัติ 
undrained stress-strain-strength ของดินเหนียวชนิดต่างๆ  โดยข้อมูลส่วนมากมาจากโปรแกรมการ
ท ดสอบ  SHANSEP ซึ่ งจ ะ  Ko consolidate ตั วอ ย่ าง ดิ น แบบ  undisturbed ไป ใน ขอบ เขต  virgin 

compression และ rebound ไปที่ OCR ต่างๆ  ดังน้ันค่า v,max’ สําหรับตัวอย่างในการทดสอบเทคนิค 
SHANSEP จะเกิดเน่ืองจาก mechanical overconsolidation  ข้อมูลการทดสอบเทคนิค SHANSEP กับ 

Atlantic Generating Station (AGS) plastic marine clay (PI = 437%, LI=0.60.1) แสดงตัวอย่างของ
พฤติกรรม  normalization ของ mechanically overconsolidated clay เป็นอ ย่างดี  (Koutsoftas & 
Ladd, 1984)  รูปที่ 2-15 แสดง effective stress path จากการทดสอบ CKoU triaxial compression (TC) 
และ triaxial extension (TE) กับตัวอย่างดินที่ OCR = 1, 2, 4, และ 8  เมื่อ OCR เพ่ิมขึ้นรูปร่างของ 
effective stress path จะเปลี่ยนจากการเลี้ยวไปทางซ้ายเป็นเลี้ยวไปทางขวา  รูปที่ 2-16a พล็อต log OCR 

versus log su/v,c’ จากการทดสอบ CKoUTC, TE, และ direct simple shear (DSS)  กราฟใน log-log 
พล็อตเป็นเส้นตรงและสามารถแสดงโดยสมการที่ (2-4) โดยที่ S คือค่า undrained strength ratio ของดิน 
normally consolidated (OCR=1) clay  รูปที่ 2-16b แสดงการเปลี่ยนแปลงของค่า shear strain และค่า 
Skempton’s pore pressure parameter ที่วิบัติ (peak strength)  รูปที่ 2-17 แสดงพล็อตแบบเดียวกัน
สําหรับการทดสอบ undrained shear ของ cemented James Bay B-6 marine clay  โดยข้อมูลของส่วน 

overconsolidated มาจากตัวอย่างดินที่ reconsolidate ไปที่ stress น้อยกว่า in-situ v,max’ (คือเป็น
พฤติกรรมของ intact cemented clay)  โดยข้อมูลของ destructured clay ที่ มี  OCR = 1 จะมีค่ า 

laboratory v,c’ ประมาณ 1.3 ถึง 3 เท่าของ in-situ v,max’ 
m

vc

u OCRS
s


'

 (2-4) 
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รูปที ่2-15 Normalized effective stress path จาก SHANSEP CKoU ของ AGS CH Marine Clay 
(Koutsoftas & Ladd, 1984) 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปที ่2-16 พฤติกรรม stress-strain-strength จาก SHANSEP CKoU ของ AGS CH Marine Clay 
(Koutsoftas & Ladd, 1984) 
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รูปที ่2-17 พฤติกรรม stress-strain-strength จาก SHANSEP CKoU ของ intact และ destructured 
James Bay B-6 Marine Clay (Lefebvre et al., 1983) 

 
ดังที่กล่าวไปแล้วว่า yield envelope ของ intact James Bay clay น้ันสูงกว่าของ destructured 

clay อย่างมากเน่ืองจาก strain ขนาดใหญ่ที่เป็นผลจากการ consolidation เกินค่า in-situ v,max’ ทําให้
เกิดการทําลายของ cementation bond  ดังน้ันผลการทดสอบในรูปที่ 2-17 แสดงความไม่ต่อเน่ืองของ
พฤติกรรมที่ OCR=1  ตัวอย่างเช่น destructured clay จะมีค่า Af มากกว่าเล็กน้อยและ strain ที่วิบัติที่

มากกว่ามากสําหรับการทดสอบ DSS และ TE (สําหรับ intact clay จะพบว่าค่า f เหมือนกันสําหรับการ
ทดสอบ TC และ TE ซึ่งตรงข้ามกับที่พบความแตกต่างอย่างมากสําหรับ overconsolidated AGS clay  ดิน 

James Bay intact clay แสดงความสัมพันธ์ที่เป็นเส้นตรงระหว่าง log su/vo’ vs log OCR ซึ่งเหมือนกับที่
พบสําหรับ mechanically overconsolidated clay  แต่สําหรับ normally consolidated clay จะพบว่า
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ค่า S (สมการที่ 2-4) ของ intact clay จะมากกว่าค่า S ของ destructured clay มาก (มากกว่า 35% 
สําหรับการทดสอบ TC และมากกว่า 15% สําหรับการทดสอบ DSS และ TE) 

ในวิศวกรรมปฐพีจะทําการทดสอบ consolidation เพ่ือประมาณ term settlement ของดินเหนียว  
เน้ือหาที่ผ่านมาแสดงว่าความรู้เก่ียวกับ stress history เป็นประโยชน์ในการประเมินและ correlate ข้อมูล
จากผลการทดสอบในห้องปฏิบัติการ  สิ่งน้ีสามารถใช้ได้กับ in-situ strength testing เช่น field vane ด้วย  
รูปที่ 2-18 แสดงข้อมูลการทดสอบ field vane จาก site ต่างๆพล็อตในแบบเดียวกับที่ใช้สําหรับ correlate  
ค่า laboratory undrained strength ratios versus overconsolidation ratio  ข้อมูลและผลการวิเคราะห์

จาก site อ่ืนๆได้สรุปในตารางที่ 2-3  ค่า su/vo’ สําหรับ normally consolidated clay มีแนวโน้มกับค่า 
plasticity index เหมือนกับที่เสนอโดย Skempton (1948) และ Bjerrum (1972)  ส่วนค่า m มักจะพบว่ามี
ค่ามากกว่าที่ได้จากการทดสอบ laboratory CKoU  โดยเฉพาะอย่างย่ิงค่า m จะมากกว่า 1 มากสําหรับ
naturally cemented clay  หากทราบค่า S และ m สําหรับดินหน่ึงๆจะทําให้การทดสอบ field vane เป็น
การทดสอบที่ประหยัดในการ interpolate และ extrapolate ผลการทดสอบ laboratory oedometer 
เพ่ือให้ได้ภาพที่สมบูรณ์ขึ้นของ in-situ stress history 

 
ตารางที ่2-3   ผลการทดสอบ normalized field vane (Jamiolkowski et al., 1985) 
No. Site and soil type PI (%) LI (%) Field vane References 

S m 
1 I-95 Saugus Boston Blue Clay 213  0.165 0.96 Lacasse et al. (1978) 

2 Connecticut Valley Varved Clay 25-30  0.20 0.93 Lacasse et al. (1978) 
3 Fore River Organic Clay with Shells 348  0.74 0.83 Ladd et al. (1969) 

4 AGS CH Marine Clay 437 0.60.1 0.33 0.77 Koutsoftas & Fischer (1976) 

5 Bangkok Soft CH Clay 4120 0.71.0 0.29 0.80 Lacasse et al. (1978) 

6 Omaha Soft CH Clay 50 0.80.9 0.28 0.97 Navarro (1984) 

7 New Liskeard Cemented Varved Clay 255  0.185 1.51 Lacasse et al. (1978) 

8 James Bay B-2 marine Clay 9.53 2.60.9 0.16 1.18 Ladd et al. (1983) 

9 James Bay B-6 Marine Clay 133 1.90.6 0.17 1.35 Ladd et al. (1983) 
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รูปที ่2-18 Undrained shear strength ratio vs OCR จากการทดสอบ field vane (Lacasse et al., 
1978) 

 
หากดินชนิดใดมีค่า m มีค่าใกล้ 1 และมีการเปลี่ยนแปลงของค่า OCR เพียงเล็กน้อยควรจะพิจารณาว่า

ค่า su(FV)/v,max’ ประมาณค่าคงที่ (15% สําหรับ OCR=2 และ m=1.00.2)  Mesri (1975) ยืนยัน
การประมาณน้ีโดยการวิเคราะห์ความสัมพันธ์ระหว่าง field vane และ stress history สําหรับ normally 
consolidated และ slightly overconsolidated (OCR<2) post glacial clay ที่ได้รายงานไว้ก่อนหน้าโดย 

Bjerrum’s (1972, 1973)  นอกจากน้ีการใช้ Bjerrum’s (1972) field vane correction factor, , ที่มี

พ้ืนฐานมาจากกรณีศึกษาของการวิบัติของลาดดินถมซึ่งให้ผลลัพธ์ว่า su(FV)/p’=su/p’=0.22 (ถึงแม้ว่า

การวิเคราะห์ที่กล่าวมาน้ีจะไม่พิจารณาการกระจายตัวของความสัมพันธ์ระหว่างค่า Bjerrum’s (1972)  

และ PI correlation)  Larsson (1980) ได้สรุปค่า su/p’ จากการวิบัติของคันดินถม 15 แห่งที่มีค่า PI<60% 
และได้ผลดังสมการที่ (2-5) 

su/v,max’ = 0.230.04 (2-5) 

ดังน้ันค่า in-situ su/v,max’ ที่เหมาะสมสําหรับการวิเคราะห์เสถียรภาพของคันดินถมอาจจะมีค่าใน
กรอบแคบๆสําหรับดิน soft sedimentary clay ที่มี moderate ถึง low plasticity โดยทั่วไป  ข้อสรุปน้ี
ได้รับการสนับสนุนโดยผลการทดสอบ laboratory CKoU ที่เฉือนด้วย mode of failure ต่างๆที่พิจารณา
พฤติกรรม anisotropy หาก peak strength ได้รับการปรับแก้สําหรับ strain compatibility คือ ผลกระทบ
ของ progressive failure ดังที่นําเสนอโดย Koutsoftas & Ladd (1984)  อย่างไรก็ตามมีหลักฐานบางอย่างช้ี

ว่าค่า su/v,max’ สําหรับ highly plastic organic clay มีค่ามากกว่าที่รายงานมาข้างต้น (เช่น Trak et al., 
1980; Holtz & Holm, 1979; Larsson, 1980)  ตัวอย่างเช่นค่าของ nonfibrous peat จะมีค่าค่อนข้างสูง 

จะต้องเน้นว่าพฤติกรรม normalized ใช้กับดินเหนียวที่ยังคงสามารถรักษา structure ของมันได้
ระหว่างการถูกแรงเกินกว่าค่า in-situ stress ไปสู่ขอบเขตของ virgin compression  โดยดินเหนียวเหล่าน้ีมัก
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มีค่า compression index ที่ค่อนข้างคงที่  ส่วนดินประเภท quick clay และ naturally cemented soil 
จะไม่แสดงพฤติกรรม normalized behavior เน่ืองจาก structure ของมันจะถูกเปล่ียนแปลงอย่างมากเมื่อ
ถูกแรงกระทําเกินกว่าค่า “apparent” maximum past pressure (Sangrey, 1975) 

แนวคิ ด  Normalized Soil Parameter (NSP) เกิดขึ้ น โดยตรงจากการสั งเกต เห็ นพฤ ติกรรม 
normalized behavior  สําหรับดินที่แสดงพฤติกรรม normalized behavior จะเป็นไปได้ที่จะทําการ
ทดสอบในห้องปฏิบัติการที่ค่า OCR ต่างๆและสร้าง normalized พล็อตสําหรับแต่ละ OCR  หลังจากน้ัน NSP 
สําหรับแต่ละ OCR สามารถได้จากพล็อตเหล่าน้ีแล้วใช้กับสภาพ in-situ ได้ 

ในการวิเคราะห์เสถียรภาพน้ันคุณสมบัติ NSP ที่ใช้บ่อยที่สุดคือค่า su/vo’ โดยที่ vo’ = in-situ 

vertical effective stress โดยวิเคราะห์มาจากค่า su/v,c’ จากการทดสอบในห้องปฏิบัติการ  รูปที่ 2-19 

แสดงการเปลี่ยนแปลงของค่า su/v,c’ กับค่า OCR จากการทดสอบ CKoUDSS กับดินเหนียว 5 ชนิด (โดยท่ี
ข้อมูลจริงจะกระจายอยู่ภายใน 5-10% ของค่าเฉลี่ย) และมี shear strain rate = 6%/ช่ัวโมง สําหรับการ

ทดสอบเกือบทั้งหมด  ซึ่งผลการทดสอบแสดงแนวโน้มที่ค่า su/v,c’ จะเพิ่มขึ้นกับค่า OCR สําหรับดินทุกชนิด  
และค่า index properties ของดินทั้ง 5 ชนิดน้ีครอบคลุมขอบเขตกว้างและพิจารณาว่าผลการทดสอบ 
CKoUDSS ของดินเหนียวชนิดอ่ืนๆก็จะมีแนวโน้มเช่นเดียวกัน  แนวโน้มน้ียังพบสําหรับการทดสอบประเภท
อ่ืนๆด้วย  คุณสมบัติ NSP อ่ืนๆที่ใช้ในวิชาปฐพีกลศาสตร์คือค่า Eu/su, Ko, และ pore pressure parameter  
โดยกระบวนการทดสอบในห้องปฏิ บั ติการที่ ถูกพัฒนาเพ่ือใช้ กับแนวคิด  NSP ประกอบด้วยการ 
consolidation ไปที่ stress ที่มีค่ามากกว่าค่า in-situ เพ่ือลดผลกระทบของ sample disturbance และเพื่อ
สามารถกําหนดค่า OCR ได้อย่างชัดเจน  วิธีการน้ีใช้กับแนวคิด NSP เพ่ือหาคุณสมบัติ NSP ต่างๆ 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปที่ 2-19 ความสัมพันธ์ระหว่างค่า normalized CKoUDSS strength parameter กับค่า OCR สําหรับ
ดินเหนียว 5 ชนิด (Ladd & Foott, 1974) 
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รูปที่ 2-20 แสดงผลกระทบของ sample disturbance ในรูปของพล็อตระหว่าง void ratio และ log 
effective stress  โดยจะมีเส้น virgin compression หน่ึงๆซึ่งขึ้นอยู่กับชนิดของดินเหนียว, เวลาในการ 
consolidation, และชนิดของระบบ consolidation stress  หากมีการลดค่า effective stress ตัวอย่างดิน
จะกลายเป็นสภาพ overconsolidated และเกิดการบวมตัวโดยจะมีสภาวะตามเส้น a ในรูปที่ 2-20  เมื่อเกิด
การ reconsolidation จะมีสภาวะตามเส้น b กลับสู่เส้น virgin compression  เน่ืองจากการเปลี่ยนแปลง
ของ void ratio ที่เกิดจากการบวมตัวของตัวอย่างมีค่าน้อยกว่าการหดตัวเน่ืองจาก virgin compression จึง
ทําให้สภาวะของ overconsolidated soil จะพล็อตอยู่ใต้เส้น virgin compression เสมอ  เน่ืองจากตัวอย่าง
ดินแบบ undisturbed จะได้รับผลกระทบจากการเก็บตัวอย่างดินเป็นการลดลงของค่า effective stress 
ในขณะที่ค่าความช้ืนจะค่อนข้างคงที่  ดังน้ันตัวอย่างดินสภาพ in-situ normally consolidated ที่จุด 1 ใน
รูปที่ 2-20 อาจจะมีสภาพอยู่ที่จุด 2 หลังจากการเก็บตัวอย่างดินและมีสภาพ overconsolidated  เมื่อเกิด
การ reconsolidation ตัวอย่างดินจะมีสภาพกลับมาที่เส้น virgin compression ดังแสดง  ดังน้ันหากทําการ
ทดสอบตัวอย่างดินที่สภาพที่จุดใดๆบนเส้นน้ีก่อนที่จะถึงเส้น virgin compression ก็จะไม่ทราบค่า OCR ที่
แน่นอน  ดังน้ันจะไม่สามารถได้คุณสมบัติ NSP ที่มีความหมายได้  อย่างไรก็ตามหากตัวอย่างดินถูก 
consolidate กลับไปที่เส้น virgin compression ก็จะมีค่า OCR = 1  ตัวอย่างดินน้ีจะให้คุณสมบัติ NSP ของ
ตั วอ ย่ างดิน ในสภาพ  normally consolidated  หาก ต้อ งการคุณ สม บั ติ  NSP สํ าห รับ ตั วอ ย่ างที่ 
overconsolidated ที่ทราบค่า OCR สามารถทําได้โดย consolidate ตัวอย่างดินกลับไปสู่ เส้น virgin 
compression จากน้ันลดค่า effective stress เพ่ือให้ได้ค่า OCR ที่ต้องการ  กระบวนการนี้แสดงในรูปที่ 2-
20 คือการ consolidation จากจุดที่ 2 ไป 3 ตามด้วยการลดแรงไปที่จุด 4 เพ่ือให้ได้ค่า OCR ที่ต้องการ 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปที ่2-20 พล็อตของการ consolidation เพ่ือแสดงผลกระทบของ sample disturbance (Ladd & 
Foott, 1974) 

 
ดังน้ันกระบวนการทดสอบที่พัฒนาข้ึนเพ่ือให้ได้คุณสมบัติ NSP ต้อง consolidate ตัวอย่างดินกลับไปท่ี

เส้น virgin compression ก่อนการทดสอบ  โดยมักจะ consolidate ไปที่ค่า v,c’ ประมาณ 1.5-2 เท่าของ
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ค่า in-situ v,max’  การ consolidation ขั้นตอนสุดท้ายมักจะทิ้งไว้ประมาณ 1 log cycle ของ secondary 
compression เพ่ือทําให้ผลกระทบของ secondary compression เป็นมาตรฐาน  โดยกระบวนการทดสอบ
สามารถสรุปได้ดังน้ี:- 

- consolidate ตัวอย่างดินไปท่ีค่า vertical consolidation stress ประมาณ 1.5, 2.5, และ 4 เท่าของค่า 

in-situ v,max’ แล้วทดสอบหาค่า su/v,c’  ดินเหนียวที่มีพฤติกรรม normalized behavior จะให้ค่า 

su/v,c’ คงที่อย่างน้อยสําหรับค่า stress ที่มากขึ้น 2 ค่า  หากพบว่าค่า su/v,c’ เปลี่ยนแปลงกับค่า 
vertical consolidation stress ที่กระทําแสดงว่าดินเหนียวน้ันไม่มีพฤติกรรม NSP 

- ทดสอบหาค่า su/v,c’ กับค่า OCR โดยใช้ค่า v,c’ ที่น้อยที่สุดที่ดินเหนียวยังคงมีพฤติกรรม normalized 

behavior เพ่ือใช้เป็น laboratory v,max’ และทําการทดสอบที่ค่า OCR เท่ากับ 20.5, 41, และ 62  
เปรียบเทียบค่าที่ได้กับผลการทดสอบท่ีแสดงในรูปที่ 2-19 เพ่ือตรวจสอบความน่าเช่ือถือ  โดยข้อมูลควรจะ
เป็นเส้นโค้งเรียบและโค้งขึ้น 

จะเห็นว่าการใช้วิธีน้ีมีความจําเป็นอย่างย่ิงที่จะต้องทราบ in-situ stress และค่า v,max’ และต้องการ
ผลการทดสอบ oedometer จากตัวอย่างดินที่มีคุณภาพสูง  โดยพบว่าการพล็อต consolidation curve ใน

รูปของ strain (แทนที ่ void ratio) versus log vc’ ที ่end of primary consolidation แทนที่ end of 

24-hr จะให้คา่ v,max’ ที่น่าเช่ือถือกว่า  นอกจากน้ียังพบว่าผลการทดสอบ oedometer ไมม่ีความไวต่อ
ผลกระทบจาก sample disturbance เท่ากับผลการทดสอบ UC และ UU 
 
2.8 เทคนิค SHANSEP 

เทคนิค SHANSEP คือกระบวนการออกแบบสําหรับดินเหนียวที่มีพฤติกรรม normalized behavior  
โดยแนวคิดมีพ้ืนฐานมากการทดสอบในห้องปฏิบัติการที่พยายามจําลองสภาวะในสนามอย่างเป็นระบบ
มากกว่าการทดสอบปกติ  วิธีการน้ีเป็นหนทางในการพิจารณา stress history ของดินโดยเฉพาะเก่ียวกับ 
overconsolidation  จากการศึกษาเก่ียวกับ undrained shear strength ของดินเหนียวได้พบความสัมพันธ์

ระหว่าง normalized shear strength (su/vo’) และ  overconsolidation ratio (OCR) (ดังอ ธิบายใน

หัวข้อ 2.7)  เทคนิค SHANSEP จะให้ค่า normalized parameter เพ่ือจะใช้กับ stress history (vo’ และ 
OCR) ของช้ันดินเหนียวในสนามเพื่อวิเคราะห์หาคุณสมบัติ strength-deformation เพ่ือใช้ในการวิเคราะห์
ทางวิศวกรรมปฐพีต่อไป  วิธีการน้ีได้ถูกใช้โดยห้องทดสอบทางวิศวกรรมปฐพีมากมายเพ่ือลดผลกระทบที่เกิด
จาก sample disturbance 

รูปที่ 2-21 เปรียบเทียบกราฟ in-situ และ laboratory one-dimensional (Ko) compression ของ 

slightly overconsolidated soft clay  จุ ด  1 แ ส ด ง  in-situ effective overburden stress (vo’)  
sample disturbance ที่เกิดขึ้นระหว่างการเก็บตัวอย่างดินโดยกระบอกเก็บตัวอย่างจะลดค่า effective 
stress จนเป็นค่าที่แสดงด้วยจุด 2 ซึ่งแสดงสภาพ preshear สําหรับการทดสอบ UU  Davis & Poulos 
(1967) และ Bjerrum (1973) แนะนําว่าควรทําการทดสอบ CKoU กับตัวอย่างดินโดย reconsolidate ไปที่ 
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vo’ เพ่ือลดผลกระทบของ sample disturbance  กระบวนการนี้จะทําให้เกิดการลดปริมาตรไปที่จุด 3 ซึ่ง

โดยทั่วไปปริมาตรจะลดลงประมาณ 53% สําหรับ normally และ lightly overconsolidated clay  การ
ลดปริมาตรลงน้ีอาจจะทําให้ undrained strength มีค่าเพ่ิมขึ้นมากกว่าค่าของ in-situ และอาจจะมีความ
แปรปรวนขึ้นอยู่กับ degree of disturbance, ชนิดของดิน , และ stress history  ผลการทดสอบ CIU 
triaxial compression ซึ่งรายงานโดย Bozozuk (1970), Milovic (1970), และ Raymond et al. (1971) 
แสดงว่าค่า su เกิดการเปลี่ยนแปลงเล็กน้อยหรือมีค่าลดลงเมื่อ degree of disturbance เพ่ิมขึ้นสําหรับ 
highly cemented overconsolidated Canadian clay ห ล า ย ช นิ ด ซึ่ ง แ ส ด ง ว่ า  destruction ข อ ง 
cementation bond มีความสําคัญมากว่าหรือเท่ากับการลดลงของปริมาตรของตัวอย่าง  Beere & Bjerrum 
(1973) สรุปว่าการเพ่ิมขึ้นของ sample disturbance จะเป็นผลให้ strength ลดลงสําหรับ “aged” plastic 
Drammen clay (OCR=1.5)  ในทางตรงกันข้ามข้อมูลของ normally consolidated clay (เช่น Ladd & 

Lambe, 1963) แสดงว่าการ consolidation ไปที่ vo’ มักจะทําให้ได้ค่า su ที่มากกว่าค่า in-situ strength 
(โดยความแตก ต่ างระห ว่าง  in-situ และ  laboratory compression curve มั กจะมากที่ ตํ าแห น่ ง 

v,c’=v,max’ (Schmertmann, 1955) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
รูปที่ 2-21   กระบวนการ consolidation สําหรับการทดสอบ CKoU (after Ladd et al., 1977) 
 
สําหรับดินเหนียวที่มีพฤติกรรม normalized behavior มีกระบวนการทดสอบท่ีสามารถลดผลกระทบ

ของ sample disturbance  ดังแสดงในรูปที่ 2-21 ว่า laboratory curve มักจะเข้าสู่ in-situ curve เมื่อค่า 

v,c’ มากกว่าประมาณ 1.5 ถึง 2 เท่าของค่า in-situ v,max’  ดังน้ันสําหรับตัวอย่างดินในการทดสอบ CKoU 

ที่  consolidate ไ ป ที่  v,c’(1.5-2)v,max’ ค ว ร จ ะ มี  structure เห มื อ น กั บ  in-situ normally 

consolidated clay และให้ ค่ า  su/v,c’ ที่ ถู ก ต้ อ งในสภ าพ ดั งกล่ าว   หาก ดิน ใน  in-situ มี สภ าพ 
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overconsolidated ก็ ต้อง consolidate ตัวอย่างดินไปที่ ส่ วน  virgin compression เพ่ือให้ ได้  in-situ 
structure แล้วหลังจากน้ันก็ unload ตัวอย่างก่อนที่จะทําการ shear (ดังแสดงเป็นสัญลักษณ์สี่เหลี่ยมในรูปที่ 
2-21) การทดสอบก็จะให้ข้อมูล normalized สําหรับค่า OCR ที่ต้องการ  ซึ่งทั้งหมดนี้คือพ้ืนฐานของเทคนิค 
SHANSEP ที่เสนอโดย Ladd & Foott (1974) เพ่ือเป็นกระบวนการทดสอบท่ีจะลดผลกระทบของ sample 
disturbance ต่อคุณสมบัติ strength-deformation ที่วัดได้ในห้องปฏิบัติการ 

รูปที่ 2-22 แสดงการประยุกต์ใช้เทคนิค SHANSEP เพ่ือหา undrained strength profile จากการ
ทดสอบ direct simple shear สําหรับช้ันดินเหนียวเนื้อเดียว  ขั้นตอนแรกคือการหา stress history ของช้ัน
ดินจากการทดสอบ  oedometer (รูปที่  2-22a)  หลั งจาก น้ัน ตัวอ ย่างดินจะถูกทดสอบ  CKoU ใน

ห้องปฏิบัติการโดยใช้กระบวนการที่ได้กล่าวไปแล้ว  ผลการทดสอบจะให้ความสัมพันธ์ระหว่างค่า su/vo’ 

และค่า OCR=v,max’/v,c’ เพ่ือคํานวณค่า SHANSEP su ดังแสดงในรูปที่ 2-22c และพล็อตในรูปที่ 2-22d  
กระบวนการนี้ต้องการการทดสอบเพ่ือให้ได้ข้อมูล in-situ stress history ที่น่าเช่ือถือและใช้ได้เฉพาะดิน
เหนียวที่มีพฤติกรรม normalized behavior ดังน้ันจึงใช้ไม่ ได้ กับ  naturally cemented และ highly 
sensitive clay  ปริมาณการทดสอบที่ต้องใช้เท่ากับหรือน้อยกว่าที่ต้องใช้สําหรับเทคนิค Reconsolidation  

อย่างไรก็ตามเทคนิค SHANSEP มีข้อได้เปรียบคือเมื่อได้ความสัมพันธ์ระหว่างค่า su/v,c’ และค่า OCR 
สําหรับดินเหนียวหน่ึงๆแล้วจะสามารถนําไปใช้กับช้ันดินอ่ืนๆที่มีดินชนิดเดียวกันน้ีได้โดยใช้ in-situ stress 
history ที่เหมาะสมของช้ันดินน้ันที่ได้จากการทดสอบ oedometer  เทคนิค SHANSEP ได้ถูกใช้กับการ
ออกแบบโครงการจํานวนมาก (Ladd & Foott, 1974) 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปที่ 2-22 การประยุกต์ใช้เทคนิค SHANSEP สําหรับการวิเคราะห์ undrained stability โดยใช้การ
ทดสอบ CKoU direct simple shear (Ladd et al., 1977) 
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ขั้นตอนของเทคนิค SHANSEP สามารถสรุปได้ดังน้ี:- 

- ทําการทดสอบ oedometer consolidation เพ่ือหาค่า v,max’  โดยผลการทดสอบน้ีไม่ค่อยมีผลกระทบ

จาก sample disturbance มากเท่ากับผลการทดสอบ shear strength โดยการทดสอบ UU  ค่า v,max’ 
ที่ ได้ขึ้นอยู่กับ structure ของ soil skeleton มากกว่าความช้ืนในมวลดินหรือค่า effective stress 
หลังจากการเก็บตัวอย่างดิน 

- consolidate ตัวอย่างดินในการทดสอบ triaxial ภายใต้สภาวะ Ko consolidation ไปที่ค่า vertical 

stress 1.5-4 เท่าของค่า in-situ v,max’ 

- สําหรับสภาวะ overconsolidation ให้ unload ตัวอย่างดินเพ่ือให้เกิดการบวมตัวใน 1 มิติไปที่ค่า 

vertical effective stress (v,c’) ที่ให้ค่า OCR ที่ต้องการ 

- หลังจากน้ันทําการทดสอบ undrained triaxial compression  สําหรับดินที่มีพฤติกรรม normalized 

behavior จะให้ค่า su/v,c’ คงที่สําหรับค่า OCR หน่ึงๆ 

- ทําการทดสอบซ้ําเพ่ือให้ได้ค่า su/v,c’ สําหรับค่า OCR ต่างๆท่ีต้องการ 
ข้อดีของเทคนิค SHANSEP เป็นดังน้ี:- 

- เทคนิคน้ีทําให้สามารถประเมินค่า design parameter ที่น่าเช่ือถือมากขึ้นโดยใช้ความเข้าใจด้านพฤติกรรม
ของดิน 

- เทคนิคน้ีทําให้สามารถประเมินคุณสมบัติ stress-deformation ภายในสภาวะความเค้นที่ใช้งานจริง 

- เทคนิคน้ีทําให้ได้ภาพที่ชัดเจนของ soil profile จากการ correlation ระหว่าง stress history และการ
เปลี่ยนแปลงของ strength กับความลึก 

- เทคนิคน้ีให้ค่าที่ conservative เล็กน้อยสําหรับการวิเคราะห์เสถียรภาพและมีความน่าเช่ือถือมากกว่าการ
ออกแบบแบบเก่า 

- เทคนิคน้ีได้รับการพิสูจน์กับโครงสร้างคันดินถมหรือฐานรากในดินเหนียวหลายชนิด 

- เทคนิคน้ีลดผลกระทบของ sample disturbance ต่อผลการทดสอบลงอย่างมาก 

- เทคนิคน้ีใช้ปริมาณการทดสอบ effective stress จํานวนน้อยในการยืนยันว่าดินมีพฤติกรรม normalized 
behavior 

- สมมุติฐานเก่ียวกับพฤติกรรม normalized behavior สามารถพิสูจน์ได้ในห้องปฏิบัติการและผลกระทบ
ของสมมุติฐานอ่ืนๆก็สามารถประเมินได้ 

- เทคนิคน้ีให้ข้อมูลมากกว่าการทดสอบแบบด้ังเดิมโดยมีค่าใช้จ่ายเพ่ิมขึ้นเล็กน้อยและสามารถวิเคราะห์
ข้อมูลของ undrained shear strength profile ได้ 

- เทคนิคน้ีทําให้สามารถประมาณค่า undrained strength ของดินเหนียวภายหลังจากการเปลี่ยนแปลงของ
สภาพในสนามได้ เช่น การ softening เน่ืองจากการบวมตัวที่ก้นของงานขุด 

ข้อเสียและข้อจํากัดของเทคนิค SHANSEP มีดังน้ี:- 
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- เทคนิคน้ีเหมาะสมกับช้ันดินที่เป็นเน้ือเดียวไม่เหมาะสมกับช้ันดินที่แปรปรวน  และไม่เหมาะสมกับดินที่จะ

เกิดการเปลี่ยนแปลงของ structure เมื่อถูก consolidate ไปมากกว่า v,max’ เช่น highly sensitive 
clay และ cemented clay 

- เทคนิคน้ีขึ้นอยู่กับความรู้เก่ียวกับ stress history และการประมาณค่า maximum past pressure ที่
เช่ือถือได้ 

- การทดสอบในห้องปฏิบัติการต้องใช้กระบวนการที่ซับซ้อนกว่าที่ใช้กับการทดสอบแบบด้ังเดิม 

- ตัวอย่างดินต้องถูก consolidate ไปที่ effective stress ที่มีค่ามากกว่าค่าที่ใช้สําหรับการทดสอบแบบ
ด้ังเดิม 

- ถงึแม้ว่าโดยทั่วไปค่า undrained shear strength จากเทคนิค SHANSEP จะน่าเช่ือถือกว่าค่าที่ได้จากการ
ทดสอบแบบด้ังเดิม  แต่ก็อาจจะใช้ไม่ได้กับการออกแบบเชิงประสบการณ์แบบด้ังเดิม 

 
2.9 บทสรุป 

ความแปรปรวนของผลการทดสอบกําลังของดินสามารถเกิดเน่ืองจาก sample disturbance, 
strength anisotropy, และ strain-rate effect ซึ่งผลกระทบดังกล่าวไม่ได้ถูกพิจารณาอย่างเป็นระบบในการ
ออกแบบแบบด้ังเดิม  อย่างไรก็ตามการที่การออกแบบแบบด้ังเดิมยังคงใช้การได้อยู่เน่ืองจากสาเหตุเหล่าน้ี
มักจะหักล้างกันไป  โดยการใช้ข้อมูล strength จากการทดสอบ UC และ UU มักจะให้ค่า su ที่มากเน่ืองจาก
เป็นสภาพ triaxial compression และใช้ strain rate สูง (60%/ช่ัวโมง)  ในขณะที่ sample disturbance 
มักจะทําให้ค่า su ลดลง  ดังน้ันผลกระทบเหล่าน้ีอาจจะหักล้างกันไปและให้ผลการทดสอบ strength ที่มี
ค่าเฉลี่ยสําหรับการออกแบบ  อย่างไรก็ตามวิธีการน้ีขึ้นกับประสบการณ์ของผู้ดําเนินการอย่างมากและการ
หักล้างของปัจจัยต่างๆน้ีไม่สามารถที่จะควบคุมได้  ดังน้ันจึงค่อนข้างเป็นไปได้ว่าผลการออกแบบโดยวิธีน้ีจะไม่
ปลอดภัยหรือ conservative มากเกินไปโดยเฉพาะหากพิจารณาการกระจายตัวอย่างมากของผลการทดสอบ 
UC และ UU  สถานการณ์น้ีจะซับซ้อนมากข้ึนอีกจากผลกระทบของ sample disturbance ที่จะเพิ่มขึ้นกับ
ความลึกและปิดบังการเปลี่ยนแปลงของ strength กับความลึก 

การใช้การทดสอบ field vane (FV) สามารถจะหลีกเลี่ยงความยุ่งยากที่เกิดจากเองจากการทดสอบ UC 
และ UU เน่ืองจากการทดสอบ FV มีผลกระทบจาก sample disturbance น้อยกว่า  อย่างไรก็ตามการแปล
ผลการทดสอบ FV มีความไม่แน่นอนสูงและต้องอาศัยข้อมูลเชิงประสบการณ์  นอกจากน้ีสําหรับดินบาง
ประเภทค่าที่ได้จากการทดสอบ FV, UC, และ UU ยังมีค่าไม่ตรงกัน  Bjerrum (1972) ได้เสนอ correction 
factor สําหรับใช้กับผลการทดสอบ FV  อย่างไรก็ตามผลการทดสอบ FV อาจให้ค่า su มากกว่าค่า in-situ 
strength ได้ถึง 100% ซึ่งมากกว่าที่จะสามารถปรับแก้ด้วยค่า correction factor ที่เสนอ  ดังน้ันการใช้ข้อมูล
ของ FV ที่ น่าเช่ือถือจะจํากัดกับช้ันดินที่มีการทดสอบหาค่า correction factor โดยการวิเคราะห์เชิง
ประสบการณ์จากกรณีศึกษาของการวิบัติแล้วเท่าน้ัน 
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ดังน้ันการออกแบบแบบด้ังเดิมจะอาศัยข้อมูลเชิงประสบการณ์อย่างมากและถึงแม้ว่าจะมีการใช้ factor 
of safety เพ่ือทําให้ผลการออกแบบมีความปลอดภัยแต่ความแปรปรวนในการออกแบบยังไม่สามารถ
วิเคราะห์ได้อย่างชัดเจน  และบางครั้งการหักล้างกันของความไม่แน่นอนและ factor of safety ไม่เพียง
พอที่จะให้ผลการออกแบบที่มีความปลอดภัยเพียงพอ  ในสถานการณ์เช่นน้ีจําเป็นต้องใช้กระบวนการออกแบบ
ที่ละเอียดกว่าซึ่งพิจารณารายละเอียดของคุณสมบัติของดินภายใต้แนวคิดที่ เป็นเชิงทฤษฎีมากกว่า  
กระบวนการออกแบบน้ียังจะมีประโยชน์สําหรับการใช้ในการออกแบบอ่ืนๆด้วยซึ่งจะตรงไปตรงมาและ
หลีกเลี่ยงการใช้การพิจารณาเชิงประสบการณ์และทําให้ผู้ออกแบบสามารถหลีกเลี่ยนการออกแบบที่ 
conservative มากเกินไป  เทคนิค SHANSEP ได้ใช้โดยห้องปฏิบัติการจํานวนมากเพ่ือลดผลกระทบจาก 
sample disturbance 
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บทที่ 3   แผนการดําเนนิการ 
 
3.1 เครื่องมือการทดลอง 

เครื่องมือ triaxial ถูกใช้เป็นเครื่องมือหลักสําหรับงานวิจัยน้ี  โดยใช้กับตัวอย่างดินขนาดเส้นผ่าน
ศูนย์กลาง 5 ซม. และสูง 10 ซม.  ฐานของ triaxial cell ประกอบด้วย pedestal เพ่ือวางตัวอย่างดินและมีรู
ระบายนํ้า 3 รู โดยที่ 2 รูเป็น drainage line และอีก 1 รูเป็น cell water line  drainage line เช่ือมกับทั้ง
ส่วนหัวท้ายของตัวอย่างดินเพ่ือเพ่ิมอัตราการระบายนํ้าระหว่างการ consolidation  นอกจากน้ี drainage 
line ยังเช่ือมกับ pore pressure transducer และ volume change transducer เพ่ือวัด pore pressure 
ระหว่างการ undrained shearing และปริมาตรของตัวอย่างดินที่เปลี่ยนแปลงระหว่างการ consolidation 

สภาพ stress ที่กระทํากับตัวอย่างดินทําโดยทั้ง cell pressure และ vertical load  cell pressure 
เช่ือมต่อกับ pressure regulator เพ่ือบังคับขนาดและอ่านค่าโดย pressure transducer  vertical load จะ
กระทําโดย loading frame ผ่าน piston ที่กดด้วยความเร็วคงที่โดยวัดแรงกระทําด้วย load cell และวัดการ
เคลื่อนตัวด้วย displacement transducer  มี data logger เพ่ือบันทึกข้อมูลการทดสอบโดยอัตโนมัติ 
 
3.2 ดินที่ใชใ้นการทดลอง 

ดินที่ใช้ในการทดสอบคือดินเหนียวอ่อนกรุงเทพฯซ่ึงเป็น marine silty clay ซึ่งวางตัวอยู่ใต้พ้ืนที่ราบลุ่ม
ในภาคกลางของประเทศไทย  เมืองกรุงเทพฯอยู่บนตะกอนปากแม่นํ้าของแม่นํ้าเจ้าพระยาในที่ราบลุ่มตํ่า
ตอนกลางของประเทศไทย  ช้ันดินใต้กรุงเทพฯโดยทั่วไปจะประกอบด้วย backfill (very loose to medium 
dense silty sand) และ weathered crust (medium to stiff silty clay) หนา 2-5 ม.  โดยมีสีเทาอ่อนถึง
เทาปนเหลือง, ค่า SPT N-value ระหว่าง 2-21, และค่าความช้ืนในมวลดิน 10-35%  หลังจากน้ันระหว่าง
ความลึก 3-12 ม. จะเป็น very soft to soft clay ที่มีสีเทาเข้ม  โดยมีค่า undrained shear strength 10-
30 kPa และค่าความช้ืนในมวลดิน 60-105%  ที่ความลึก 15-35 ม. เป็น medium stiff to very stiff clay 
ที่มีสีเทาเข้มถึงเทาปนนํ้าตาล  โดยมีค่า undrained shear strength 26-160 kPa และค่าความช้ืนในมวลดิน 
15-60%  ดินเหนียวทั้ง 2 ช้ันข้างต้นมักจะเรียกว่า “ดินเหนียวกรุงเทพฯ (Bangkok Clay)”  จากน้ันจะตาม
ด้วยช้ัน first sand  ถัดจากน้ันจะเป็นช้ันสลับไปมาระหว่าง clay และ sand/gravel  ส่วนช้ันหินแข็งอยู่ที่
ความลึกประมาณ 550-2000 ม จากระดับผิวดิน  Tanaka et al. (2001) ได้รายงานว่า mineralogy ของส่วน 
clay fraction ของ Bangkok Clay เป็นดังน้ี (เรียงจากปริมาณมากไปน้อย) smectite, illite, kaolinite, 
chlorite, และ mixed-layer mineral  มวลดินทั้ งหมดมีส่วนประกอบที่สําคัญคือ quartz  ดินเหนียว
กรุงเทพฯมีค่า activity ประมาณ  1 และมีความสัมพันธ์ระหว่าง LL และ PI อยู่เหนือเส้น A line ใน 
plasticity chart มาก  microstructure ของดินเหนียวกรุงเทพฯสามารถเห็นได้ว่ามี pellet ของ pyrite ปน
อยู่  ก้อน aggregate จะค่อนข้างเล็กและประกอบด้วยกลุ่มของ clay-size particle ที่มีโครงสร้างแบบ 
flocculated  ช่องว่างในมวลดินส่วนมากเป็น inter-aggregate pore  ไม่พบ microfossils เช่น diatoms 
หรือ foraminifera ยกเว้นที่ใกล้ผิวดิน 
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ตัวอย่างดินที่ทดสอบเก็บมาจากบริเวณ กม. 51 ของทางหลวงรังสิต-นครนายกโดยกระบอกบาง  
ลักษณะช้ันดินที่จุดน้ีได้แสดงในรูปที่ 3-1 และค่า index properties ของดินเหนียวกรุงเทพฯที่จุดน้ีได้แสดงใน
ตารางที่ 3-1 และความลึกของตัวอย่างดินที่ใช้ในการทดสอบคือ 6-7 ม. 
 
ตารางที่ 3-1  คุณสมบัติ index properties ของดินเหนียวอ่อนกรุงเทพฯที่สถานที่เก็บตัวอย่างดิน 
ความ
ลึก (ม.) 

ความชื้น, 
wn (%) 

Total unit weight, 

t (kN/m3) 

Liquid limit, 
LL (%) 

Plastic limit, 
PL (%) 

Plasticity 
index, PI (%) 

Specific 
gravity, Gs 

3 75.3 14.6 112 37 75 2.6 
4 75.8 14.7 109 34 75 2.66 
5 83.1 14.4 124 40 83 2.59 
6 88.1 14.2 117 39 78 2.62 
7 85.4 14.5 105 35 71 2.60 
8 71.0 14.7 99 32 68 2.80 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปที่ 3-1   ลักษณะช้ันดินในบริเวณที่เก็บตัวอย่างดิน 
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3.3 แผนการทดลอง 
งานวิจัยน้ีทําการทดสอบ CKoUC triaxial แบบ strain-controlled Ko consolidated, undrained 

strain-controlled compression shearing เพ่ือศึกษาคุณสมบัติ normalized undrained stress-strain-
strength ของดินเหนียวอ่อนกรุงเทพฯในสภาพ normally consolidated  โดยทําการทดสอบทั้งหมด 5 การ

ทดสอบที่ค่า v,c’/v,max’ ต่างๆระหว่าง 1.5-3.5  แผนการทดสอบสามารถสรุปได้ดังรูปที่ 3-2   
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปที่ 3-2   แผนการทดลอง 
 
3.4 วิธีการทดลอง 

ตัวอย่างดินจะถูก consolidated แบบ strain-controlled Ko consolidation ไปที่สภาพ stress ที่
ต้องการก่อนจะถูก undrained compression shearing  โดยมีรายละเอียดของแต่ละขั้นตอนดังน้ี 
 
3.4.1 การเก็บตัวอย่างดิน 

ตัวอย่างดินแบบคงสภาพถูกเก็บโดยกระบอกบางขนาดเส้นผ่านศูนย์กลาง 7.5 ซม. และยาว 90 ซม.  
จากความลึก 6-7 ม.  โดยขุดหลุมเจาะแบบเจาะล้าง  เมื่อเอากระบอกบางออกมาจากหลุมเจาะจะ seal ปลาย
ทั้ง 2 ด้านด้วย paraffin wax ทันทีเพ่ือป้องกันการสูญเสียความช้ืนก่อนการขนส่งไปยังห้องปฏิบัติการ  ที่
ห้องปฏิบัติการตัวอย่างดินจะถูกดันออกมาจากตัวอย่างและตัดเป็นช้ินๆมีความยาว 12 ซม. แล้วเคลือบด้วย 
paraffin wax ทันที  โดยจะให้ความร้อนกับ paraffin wax ที่อุณหภูมิเหนือจุดหลอมละลายเล็กน้อยเพ่ือ
ป้องกันไม่ให้ paraffin wax ถูกความร้อนมากเกินไปซึ่งจะทําให้กรอบร่วนซึ่งจะเป็นการสูญเสียคุณสมบัติใน
การ seal  โดยการเคลือบตัวอย่างดินทําโดยการจุ่มตัวอย่างดินลงใน paraffin wax ที่หลอมละลายอย่างช้าๆ
เพ่ือไม่ให้เกิดฟองอากาศหรือช่องว่าง  หลังจากน้ันเก็บตัวอย่างดินไว้ในห้องควบคุมความช้ืนและอุณหภูมิ  เมื่อ

Constant-rate-of-strain 
Ko consolidation 

ไปท่ี v,c’/v,max’ ต่างๆ 
ระหว่าง 1.5 และ 3.3 

Undrained 
compression shearing 
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ต้องการทําการทดสอบจะ trim ตัวอย่างให้มีขนาดเส้นผ่านศูนย์กลาง 5 ซม. และสูง 10 ซม. โดยใช้ hand 
operated soil lathe และ wire saw  ส่วนของดินที่ trim ออกมาจะใช้หาความช้ืนเริ่มต้นของตัวอย่างดิน 
 
3.4.2 การติดต้ังตัวอย่างดินและการ saturation 

ก่อนการติดต้ังตัวอย่างดินจะทําการ flush ท่อ pressure line ด้วยนํ้า de-aired water เพ่ือทําให้
ระบบอ่ิมตัวด้วยนํ้า  ทําความสะอาด porous stone ด้วย ultrasonic cleaner และแช่ในนํ้าก่อนการใช้  
ติดต้ังตัวอย่างบนฐานของ triaxial cell ที่มี porous stone และ filter paper ที่อ่ิมตัวด้วยนํ้า  ติดต้ัง filter 
paper strip กว้าง 8.5 ซม . ตามแนวยาวรอบๆตัวอย่างดินเพ่ือช่วยในการ consolidation และ pore 
pressure equalization  หลังจากน้ันครอบตัวอย่างด้วย rubber membrane และ seal หัวและท้ายด้วย o-
ring  ขอบของ top cap และ base pedestal จะทาด้วย silicone grease เพ่ือป้องกันการรั่วซึมของนํ้า  
หลังจากน้ันประกอบ Perspex cylinder และ top platen assembly กับฐานของ triaxial cell  เติมนํ้าให้
เต็ม chamber ด้วย de-aired water 

ถึงแม้ว่าตัวอย่างดินอาจจะอ่ิมตัวด้วยนํ้าแต่ก็มีความเป็นไปได้ที่จะมีฟองอากาศระหว่าง rubber 
membrane และตัวอย่างดิน และใน porous stone และ filter paper  ดังน้ันจึงมีการใช้ back pressure 
ขนาด 200 kPa เพ่ือทําให้ตัวอย่างดินอ่ิมตัวด้วยนํ้าอย่างสมบูรณ์  โดยที่จะค่อยๆเพ่ิม cell pressure และ 
back pressure ทีละขั้นขั้นละ 25 kPa  ระหว่างการเพ่ิมความดันจะรักษาให้ cell pressure มีค่ามากกว่า 
back pressure เท่ากับค่า initial effective stress ของตัวอย่างดิน (15-18 kPa)  เมื่อค่า back pressure 
ถึง 200 kPa ทิ้งตัวอย่างดินไว้อย่างน้อย 24 ช่ัวโมง  หลังจากน้ันทําการตรวจสอบ degree of saturation โดย
วัดค่า Skempton’s pore pressure parameter B value ซึ่งสําหรับตัวอย่างที่ทดสอบจะให้ค่า B value 
มากกว่า 0.98 ภายในระยะเวลา 1 นาที 
 
3.4.3 การ consolidation 

หลังจากกระบวนการ saturation ตัวอย่างดินจะถูก consolidate ภายใต้สภาพ Ko แบบ constant 
rate of strain Ko consolidation  โดยการให้ axial strain rate ขนาด 0.01%/ช่ัวโมง ซึ่งช้าเพียงพอที่จะให้
ตัวอย่างระบายนํ้าอย่างสมบูรณ์  ระหว่างน้ีจะมีการปรับค่า cell pressure เพ่ือทําให้ค่า axial strain (อ่าน
จาก LVDT) มีค่าเท่ากับ volumetric strain (อ่านจาก volume change transducer) เน่ืองจากสภาพดัง
กล่าวคือสภาพ Ko  โดยทําการ consolidation ไปยังค่า v,c’ ที่กําหนด 
 
3.4.4 การ undrained compression shearing 

เมื่อ consolidation สมบูรณ์จะปิด drainage line และเริ่มการ undrained compression shearing 

โดยจะรักษา cell pressure (3) ให้คงที่และเพิ่ม vertical load อย่างช้าๆแบบ strain controlled ด้วยค่า 
axial strain rate 0.15%/ช่ัวโมง  ทําการเฉือนจนกระทั่ง axial strain ถึงค่า 20% 
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บทที่ 4   ผลการทดลอง 
 
4.1 ผลการทดสอบ consolidation 

ข้อมูลผลการทดสอบ  consolidation จากการทดสอบ triaxial ได้สรุปในตารางที่ 4-1  ข้อมูล 
compression curve และ consolidation stress path ได้แสดงในรูปที่ 4-1 และ 4-2 ตามลําดับ  เน่ืองจาก
ตัวอย่างดินทั้งหมดที่ทําการทดสอบมากจากความลึกเดียวกันดังน้ันจึงสามารถเปรียบเทียบค่า maximum 
past pressure และพฤติกรรมการ consolidation ได้โดยตรง  รูปที่ 4-1 แสดงว่า compression curve ที่
ได้มีความตรงกันอย่างดียกเว้นการทดสอบท่ี CKoUC-2 และ CKoUC-4  โดยข้อมูลของ CKoUC-2 อยู่ตํ่ากว่า
ข้อมูลอ่ืนๆทําให้ได้ค่า maximum past pressure ที่ตํ่ากว่า  ส่วนข้อมูล CKoUC-4 อยู่สูงกว่าข้อมูลอ่ืนๆทําให้
ได้ค่า maximum past pressure ที่สูงกว่า 

ค่า Ko ที่ได้มีค่าระหว่า 0.62 และ 0.71  โดยที่เส้น Ko consolidation stress path มีแนวโน้มจะโค้งลง
ซึ่งหมายความว่าเมื่อค่า vertical consolidation stress เพ่ิมขึ้นค่า Ko มีแนวโน้มจะเพ่ิมขึ้นซึ่งเห็นได้อย่าง

ชัดเจนจากข้อมูล CKoUC-5 ซึ่งมีค่า v,c’ มากที่สุดเท่ากับ 300 kPa  ผลการทดสอบให้ค่า Compression 
ratio (CR) และ Recompression ratio (RR) ที่ใกล้เคียงกันโดยมีอัตราส่วน RR/CR ระหว่าง 0.035 และ 
0.067  โดยค่า RR/CR โดยท่ัวไปจะอยู่ระหว่าง 0.1 และ 0.2 (Ladd, 1973)  รูปที่ 4-3 แสดงการเปลี่ยนแปลง

ของค่า Ko กับค่า v,c’ ซึ่งแสดงว่า Ko มีค่าคงที่ในช่วงแรกก่อนจะมีค่าเพ่ิมขึ้นเมื่อค่า v,c’ เพ่ิมขึ้น 
 
ตารางที่ 4-1   ผลการทดสอบ consolidation 

การ
ทดลอง 

v,max’ 
(kPa) 

v,c’ 
(kPa) 

v,c’/v,max’ Ko CR RR RR/CR 
Stress range 

(kPa) 
Average Stress 

range (kPa) 
Average 

CKoUC-1 105 153 1.46 0.64 110-150 0.279 30-70 0.016 0.057 
CKoUC-2 86 202 2.35 0.63 100-200 0.338 25-60 0.017 0.050 
CKoUC-3 105 200 1.91 0.62 105-200 0.365 30-60 0.016 0.044 
CKoUC-4 116 258 2.23 0.66 115-200 0.299 40-100 0.020 0.067 
CKoUC-5 90 307 3.41 0.71 100-300 0.372 20-60 0.013 0.035 
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รูปที่ 4-1   Compression curve 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปที่ 4-2   Consolidation stress path 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปที่ 4-3   การเปลี่ยนแปลงของค่า Ko กับค่า v,c’ 
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4.2 ผลการทดสอบ undrained shearing 

ตารางที่  4-2 สรุปผลการทดสอบ  undrained shearing  และกราฟ  p’-q, q-a, u-a, และ 

1’/3’-a แสดงในรูปที่ 4-4 ถึง 4-7 ตามลําดับ  ที่ค่า maximum deviator stress (qmax) มีค่า failure 

axial strain (f) เฉลี่ยอยู่ที่ 2.7%, ค่า pore pressure parameter at failure (Af) เฉลี่ยอยู่ที่ 1.30, และค่า 

friction angle (’) เฉลี่ยอยู่ที่ 22.5 
 
ตารางที่ 4-2   ผลการทดสอบ undrained shearing   
การทดลอง At peak 

f (%) qf (kPa) pf’ (kPa) Af ’ () su (kPa) E50 (kPa) 

CKoUC-1 3.6 84 84 1.40 25.4 41 7300 
CKoUC-2 1.7 103 128 1.21 20.7 51 4600 
CKoUC-3 2.0 108 122 1.11 22.6 54 5700 
CKoUC-4 3.0 134 149 1.38 23.0 67 6600 
CKoUC-5 3.2 140 170 1.65 21.2 70 3800 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปที่ 4-4   กราฟ p’-q 
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รูปที่ 4-5   กราฟ q-a 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปที่ 4-6   กราฟ u-a 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปที่ 4-7   กราฟ 1’/3’-a 
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4.3 พฤติกรรม normalization ของดินเหนียวอ่อนกรุงเทพฯในสภาพ normally consolidated 
เน่ืองจากการทดสอบทั้งหมดกระทําที่ effective vertical consolidation stress ที่แตกต่างกันดังน้ัน

จึงทําการ normalize ผลการทดสอบด้วยค่า effective vertical consolidation stress (/v,c’) และสรุปได้

ดังตารางที่ 4-3  พล็อต p’/v,c’-q/v,c’, q/v,c’-a, และ u/v,c’-a แสดงในรูปที่ 4-8 ถึง 4-10 

ตามลําดับ  จากรูปที่ 4-8 จะเห็นว่า normalized stress path (p’/v,c’-q/v,c’) ทั้งหมดมีลักษณะทั่วไป

ของ normally consolidated clay  รูปที่  4-9 แสดง normalized stress-strain plot (q/v,c’-a) ซึ่ ง
แสดงว่าค่า deviator stress เพ่ิมขึ้นจนถึงจุดสูงสุดก่อนจะลดลงเล็กน้อยเมื่อ axial strain เพ่ิมขึ้น  ค่า peak 

normalized deviator stress (q/v,c’) เฉลี่ยเท่ากับ 0.52 หรือค่า normalized shear strength มีค่าเฉล่ีย

เท่ากับ 0.26  โดยพบว่ามีการเปลี่ยนแปลงของค่า su/v,c’ กับค่า effective vertical consolidation stress  

รู ป ที่  4 -1 0  แ ส ด ง  normalized excess pore pressure-strain plot (u/v,c’-a) ซึ่ ง แ ส ด ง ว่ าค่ า 

u/v,c’ เฉลี่ยเท่ากับ 0.24 ที่ qmax  ค่า normalized excess pore pressure เพ่ิมขึ้นอย่างรวดเร็วในช่วง
ต้นและอัตราการเพิ่มขึ้นลดลงที่ค่า axial strain มาก จนกระทั่งมีค่าสูงสุดที่ค่า strain มาก  โดยพบว่ามีการ

เปลี่ยนแปลงของค่า u/v,c’ กับค่า effective vertical consolidation stress   
 
 
ตารางที่ 4-3   คุณสมบัติ normalization ของดินเหนียวอ่อนกรุงเทพฯในสภาพ normally consolidated 
การทดลอง At peak 

qf/v,c’ pf’/v,c’ su/v,c’ u/v,c’ E50/v,c’ 
CKoUC-1 0.55 0.55 0.27 0.28 48 
CKoUC-2 0.51 0.63 0.25 0.16 23 
CKoUC-3 0.55 0.62 0.27 0.19 29 
CKoUC-4 0.52 0.58 0.26 0.25 26 
CKoUC-5 0.47 0.57 0.23 0.30 13 
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รูปที่ 4-8   พล็อต p’/v,c’-q/v,c’ 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปที่ 4-9   พล็อต q/v,c’-a 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปที่ 4-10   พล็อต u/v,c’-a 
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รูปที่ 4-11 ถึง 4-16 สรุปคุณสมบัติของดินที่ได้จากการทดสอบโดยแสดงในรูปการเปลี่ยนแปลงของค่า 

Ko, su/v,c’, u//v,c’, f, ’, และ E50/v,c’ กับค่า consolidation stress ratio (v,c’/v,max’) โดยมี
รายละเอียดดังน้ี 

- Ko versus (v,c’/v,max’): รูปที่ 4-11 แสดงว่าค่า Ko มีค่าค่อนข้างคงที่กับค่า (v,c’/v,max’) 
ระห ว่าง  1 .5  และ  2.0 หลั งจาก น้ันค่ า  Ko จะเพ่ิ มขึ้ น กับค่ า 

(v,c’/v,max’) ที่เพ่ิมขึ้น 

- su/v,c’ versus (v,c’/v,max’): รู ป ที่  4 -12 แ ส ด ง ว่ า ค่ า  su/v,c’ มี ค่ า ค่ อ ย ๆ ล ด ล ง กั บ ค่ า 

(v,c’/v,max’) ที่เพ่ิมขึ้น 

- u/v,c’ versus (v,c’/v,max’): รูป ที่  4 -13 แสด ง ว่ าค่ า  u/v,c’ มี ค่ าค่ อน ข้ า งค งที่ กั บ ค่ า 

(v,c’/v,max’) ระหว่าง 1.5 และ 2.0 หลังจากน้ันค่า u/v,c’ จะ

เพ่ิมขึ้นกับค่า (v,c’/v,max’) ที่เพ่ิมขึ้น 

- f versus (v,c’/v,max’): รูปที่ 4-14 แสดงว่าค่า f มีค่าค่อนข้างคงที่กับค่า (v,c’/v,max’) ที่
ทําการทดสอบ 

- ’ versus (v,c’/v,max’): รูปที่ 4-15 แสดงว่าค่า ’ มีค่าค่อยๆลดลงกับค่า (v,c’/v,max’) ที่
เพ่ิมขึ้น 

- E50/v,c’ versus (v,c’/v,max’): รูปที่ 4-16 แสดงว่าค่า E50/v,c’ มีค่าลดลงกับค่า (v,c’/v,max’) ที่
เพ่ิมขึ้น 

ผลการทดสอบแสดงว่าค่า Ko, su/v,c’, u/v,c’, ’, E50/v,c’ ขึ้นอยู่ กับค่า (v,c’/v,max’)  

ในขณะที่ค่า f ค่อนข้างไม่ขึ้นกับค่า (v,c’/v,max’)  ดังน้ันเมื่อจะทําการทดสอบดินเหนียวอ่อนกรุงเทพฯใน
สภาพ normally consolidated จะต้องเลือกค่า consolidation stress ที่เหมาะสม 
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รูปที่ 4-11   การเปลี่ยนแปลงของค่า Ko กับค่า consolidation stress ratio (v,c’/v,max’) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปที่ 4-12   การเปลี่ยนแปลงของค่า su/v,c’ กับค่า consolidation stress ratio (v,c’/v,max’) 
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รูปที่ 4-13   การเปลี่ยนแปลงของค่า u//v,c’ กับค่า consolidation stress ratio (v,c’/v,max’) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปที่ 4-14   การเปลี่ยนแปลงของค่า f กับค่า consolidation stress ratio (v,c’/v,max’) 
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รูปที่ 4-15   การเปลี่ยนแปลงของค่า ’ กับค่า consolidation stress ratio (v,c’/v,max’) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปที่ 4-16   การเปลี่ยนแปลงของค่า E50/v,c’ กับค่า consolidation stress ratio (v,c’/v,max’) 
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งานวิจัยน้ีศึกษาคุณสมบัติ normalization ของดินเหนียวอ่อนกรุงเทพฯที่ค่า OCR = 1 โดยการทดสอบ 
triaxial แบบ CKoUC ที่ค่า effective vertical consolidation stress ต่างๆ  ผลการทดสอบแสดงว่าค่า Ko, 

su/v,c’, u/v,c’, ’, E50/v,c’ ขึ้นอยู่กับค่า (v,c’/v,max’)  ในขณะที่ค่า f ค่อนข้างไม่ขึ้นกับค่า 

(v,c’/v,max’)  โดยเฉพาะจะเกิดการเปลี่ยนแปลงของค่าบางค่าอย่างมากเม่ือค่า  (v,c’/v,max’) มากกว่า 
2.5  ดังน้ันหากต้องการประยุกต์ใช้เทคนิค SHANSEP กับดินเหนียวอ่อนกรุงเทพฯจะต้อง consolidate 
ตัวอย่างดินไปที่ค่า vertical consolidation stress ไม่เกิน 2.5 เท่าของค่า maximum past pressure 
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INVESTIGATION OF FAILURE CRITERION AND
PLASTIC POTENTIAL OF BANGKOK CLAY IN
π-PLANE BY TORSIONAL SHEAR HOLLOW
CYLINDER APPARATUS

S. Yimsiria and W. Ratananikomb

Department of Civil Engineering, Burapha University, Thailand.
E-mail: aysiam@buu.ac.th, bwanwarangr@buu.ac.th

This paper presents an experimental investigation on the failure criterion and plas-
tic potential of Bangkok Clay in π-plane. The results of undrained torsional shear
hollow cylinder test on undisturbed Bangkok Clay specimens with various principal
stress directions and magnitudes of intermediate principal stress are presented.
The obtained stress-strain behaviors show clear evidences of anisotropic charac-
teristics of Bangkok Clay. Both failure criterion and plastic potential of Bangkok
Clay in π-plane are found to be isotropic and of circular shape which implies a
Drucker-Prager type and associated flow rule.

1. INTRODUCTION

Natural soils commonly have cross-anisotropic behavior due to their mode of deposition
and in-situ stress condition. Therefore, the mechanical behavior of natural soils depends
on changes in orientations and magnitudes of the principal stresses. The development of
advanced constitutive models to formulate stress-strain characteristics needs to take these
effects into account. An experimental study on deformation characteristics of Bangkok
Clay under general stress condition is presented in this paper. The torsional shear hol-
low cylinder (TSHC) tests are performed on undisturbed Bangkok Clay specimens under
undrained condition with various principal stress directions and magnitudes of interme-
diate principal stress. Despite its common field occurrence, very little research has been
conducted to study the response of Bangkok Clay under general stress condition. The lack
of data for Bangkok Clay hinders the formulation of advanced constitutive model which
considers the effects of major principal stress direction and magnitude of intermediate
principal stress into account.

2. EXPERIMENTAL PROCEDURES

The essential features of the TSHC system used in this study are shown in Figure 1. The hol-
low cylindrical specimens have inner diameter, Di = 30 mm, outer diameter,
Do = 70 mm, and height, H = 120 mm. Figure 2 shows three normal stresses σz (axial),
σr (radial), σθ (circumferential), and one shear stress τθz components on the soil element
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Figure 1. Torsional shear hollow cylinder
apparatus.

Figure 2. Stresses and strains of TSHC speci-
men [2].

together with its work-conjugate strain components εz, εr, εθ , and γzθ . These stresses can
be controlled by adjusting the torque (MT), the axial force (W), the outer cell pressure (po),
and the inner cell pressure (pi). In this study, the average stress and strain components
on soil element are calculated according to Hight et al. [1]. The inclination of the major
principal stress with respect to the vertical direction (α) and the magnitude of the interme-
diate principal stress which is usually represented in term of b parameter are defined in
Eqs. (1) and (2), respectively. The stress-nonuniformity across the wall of the TSHC speci-
men would be expected in the vicinity of the corners (α = 0◦, b = 1) and (α = 90◦, b = 0)
where the value of (po − pi) is high and with lesser degree in the regions where MT is high
(i.e., in the vicinity of α = 45◦) [2, 3]. In the current TSHC program, there are 2 tests which
are likely to suffer from stress nonuniformity problem, i.e., A00B10 and A90B00.

α =
1
2

tan−1
(

2τθz

σz − σθ

)
(1)

b =
σ2 − σ3

σ1 − σ3
(2)

By considering stress state in 3-D principal effective stress space, the stress invariants
can be expressed by Eqs. (3) to (5). The mean effective stress (p′) is related to distance from
origin along the space diagonal of the current π-plane (OA) (see Figure 3(a)). In π-plane,
the invariant of the stress deviator (J2) is measure of the current stress state from the space
diagonal (AN) (see Figure 3(b)). The Lode’s angle (θ) indicates the orientation of the stress
state within this plane.

p′ =
σ′

1 + σ′
2 + σ′

3
3

(3)

J2 =
1
6

[(
σ′

1 − σ′
2
)2 +

(
σ′

2 − σ′
3
)2 +

(
σ′

3 − σ′
1
)2

]
(4)

θ = arctan
[(2b − 1)]√

3
(5)
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22J

Figure 3. Generalized stress state: (a) principal stresses; (b) π-plane.

Table 1. Torsional shear hollow cylinder test program.

Test No. Depth (m) wn (%) eo p′o (kPa) α (◦) b

A00B00 14.5 20.2 0.54 105 0 0
A00B05 13.5 22.2 0.59 100 0 0.5
A00B10 13.5 25.3 0.67 100 0 1
A90B00 11.5 53.4 1.42 85 90 0
A90B05 10.0 79.3 2.10 65 90 0.5
A90B10 7.5 55.6 1.47 45 90 1

p′o = isotropic mean stress, wn = natural water content.

3. EXPERIMENTAL PROGRAM

The undisturbed Bangkok Clay specimens are retrieved by piston sampler. The index prop-
erties are approximately: Liquid Limit (LL) = 54−88%, Plastic Limit (PL) = 18−32%, and
total unit weight (γ) = 17.0 kN/m3. The OCRs of all specimens are between 1.2–1.5. The
TSHC test program is shown in Table 1. All specimens are isotropically consolidated to
their in-situ mean effective stresses before undrained sheared at constant mean total stress
(constant p).

4. STRESS-STRAIN BEHAVIORS

The summary of experimental results is shown in Table 2. Figure 4 presents stress-strain
curves from TSHC in terms of normalized deviatoric stress (q/p′o) and deviatoric strain (εq),
the definitions of which are shown in Eqs. (6) and (7), respectively. At any b, Bangkok Clay
tends to exhibit a softer response when the major principal stress becomes horizontal (α
increases) which is similar to TSHC data reported earlier [1, 4]. The value of b has relatively
less effects on the stress-strain curves which is similar to true triaxial (TTX) data reported
earlier [5, 6]. Detail results of TSHC test on Bangkok Clay can be found elsewhere [7].

q =
√

3J2 =
1√
2

√
(σ1 − σ2)2 + (σ2 − σ3)2 + (σ1 − σ3)2 (6)

εq =
√

2
3

√
(ε1 − ε2)2 + (ε2 − ε3)2 + (ε1 − ε3)2 (7)
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Table 2. Summary of experimental results.

Test p′o (kPa) su (kPa) Δu f (kPa) φ′
f (

◦) Mf

A00B00 105 79.6 −37 30.4 1.22
A00B05 100 65 −12.5 45 1.22
A00B10∗ 100 59.5 ↓ 2 ↓ 59 ↓ 1.33 ↓
A90B00∗ 85 34.6 ↑ 3.5 ↑ 21.8 ↑ 0.85 ↑
A90B05 65 34 12.8 45.9 1.24
A90B10 45 19.5 16.8 45 1.14
∗Tests subjected to severe stress-nonuniformity.
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* Tests subjected to severe stress-nonuniformity.
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parameter.

5. FAILURE CRITERION AND PLASTIC POTENTIAL

Figure 5 shows the variations of φ′
f and Mf with b parameter. The friction angle (φ’) and

stress ratio (M) are calculated as defined in Eqs. (8) and (9), respectively. The failure condi-
tion is defined as points of peak deviatoric stress. The results show that φ′

f increases with b
which are similar to data of other researchers [1, 4, 6, 8, 9], whereas Mf is relatively constant
with b.

φ′ = sin−1
(

σ′
1 − σ′

3
σ′

1 + σ′
3

)
(8)

M =
6 sin φ′√1 − b + b2

3 + (2b − 1) sin φ′ (9)

The prediction of φ′
f and Mf by five commonly quoted failure criteria are also superim-

posed in these figures by fitting the model with the results of triaxial compression (see
Table 3). The results show that the variations of φ′

f and Mf can be best approximated
by the Drucker-Prager failure criterion. Furthermore, the failure conditions of Bangkok
Clay are also presented in π-plane for a constant mean effective stress of p′ = 100 kPa in
Figure 6. Figure 6 shows the failure points symmetrically about the vertical axis (σ′

z) due
to the hypothesis of cross-anisotropy. Again, it can be seen that the Drucker-Prager fail-
ure criterion shows best fit to the experimental data. It is noted that the results of A90B00



Investigation of Failure Criterion and Plastic 465

Table 3. Failure criteria.

Failure criteria Parameters

Mohr-Coulomb model c′ = 0
Failure criterion: f =

√
3J2 − M(θ)(p′ + c′ cot φ′) = 0, where M(θ) = 3 sin φ′√

3 cos θ+sin θ sin φ′ φ′ = 32◦

Extended Tresca model

Failure criterion: f =
√

J2 cos θ − k = 0, where M(θ) =
√

3k
p′ cos θ k = 65 KPa

Drucker-Prager model c′ = 0

Failure criterion: f =
√

3J2 − M(φ′)(p′ + c′ cot φ′) = 0, where M(φ′) = 6 sin φ′
3−sin φ′ φ = 32◦

c′ = 0

Lade-Duncan model φ = 32◦
Failure criterion: f =

√
3J2 − M(θ)(p′ + c′ cot φ′) = 0 η = 27.40

where M(θ) are roots of: 2M(θ)3 sin 3θ + 9M(θ)2 − 10.67 = 0 m = 0.40

Matsuoka-Nakai model
Failure criterion: f =

√
3J2 − M(θ)(p′ + c′ cot φ′) = 0 c′ = 0

where M(θ) are roots of: 24.25M(θ)3 sin 3θ + 82.11M(θ)2 − 84.32 = 0 φ′ = 32◦

Note: θ = Lode angle and φ′ = sin−1
[

3M
6
√

1−b+b2−(2b−1)M

]
.

* Tests subjected to severe stress-nonuniformity.
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Figure 6. Failure criterion on π-plane of
Bangkok Clay.

(on σ′
x- and σ′

y-axis) are smaller and do not fit
the proposed failure criterion well which may
be due to stress-nonuniformity. The Drucker-
Prager failure criterion found for undisturbed
Bangkok Clay from this study is consistent
with the TTX data of similar soil reported ear-
lier [8]. However, other studies on undisturbed
clays report that their failure envelopes are
rather similar to Lade-Duncan type and also
show anisotropic characteristics [9, 10].

Figure 6 also superimposes the plastic strain
increment vectors on the principal strain axes.
The plastic strain increments are taken at εq ≈
5% to avoid effects of strain non-uniformity
and it assumes that the strains at this stage are
fully plastic. The results show that the strain
increment vectors appear to be normal to the
Drucker-Prager failure envelope. This indicates that the failure envelope and the plastic
potential are identical corresponding to an associated flow rule. This finding is consistent
with the data of similar soil reported earlier [8]. Other studies on undisturbed clays report
that their plastic flow rules are both associative [10] and non-associative [9].

6. DISCUSSIONS AND CONCLUSIONS

This research presents the experimental study of undrained strength-deformation char-
acteristics of Bangkok Clay under general stress state by TSHC apparatus. Both failure
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criterion and plastic potential in π-plane of Bangkok Clay are found to be isotropic and of
circular shape which implies associated flow rule. These results of Bangkok Clay are quite
unique comparing with those of other clays. It is noted; however, that the results from this
research provide a preliminary discussion on the behavior of Bangkok Clay under general
stress condition because only a limited set of b-values (= 0, 0.5, 1) and α-values (= 0, 90◦)
are used in the tests. There may be questions about the accuracy of the derived curved
shapes of both failure criterion and plastic potential in π-plane. Nevertheless, this research
is among very few instances for Bangkok Clay where such combined loading response has
been systematically studied.
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INVESTIGATION OF FAILURE CRITERION AND
PLASTIC POTENTIAL OF BANGKOK CLAY IN
π-PLANE BY TORSIONAL SHEAR HOLLOW
CYLINDER APPARATUS
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This paper presents an experimental investigation on the failure criterion and plas-
tic potential of Bangkok Clay in π-plane. The results of undrained torsional shear
hollow cylinder test on undisturbed Bangkok Clay specimens with various principal
stress directions and magnitudes of intermediate principal stress are presented.
The obtained stress-strain behaviors show clear evidences of anisotropic charac-
teristics of Bangkok Clay. Both failure criterion and plastic potential of Bangkok
Clay in π-plane are found to be isotropic and of circular shape which implies a
Drucker-Prager type and associated flow rule.

1. INTRODUCTION

Natural soils commonly have cross-anisotropic behavior due to their mode of deposition
and in-situ stress condition. Therefore, the mechanical behavior of natural soils depends
on changes in orientations and magnitudes of the principal stresses. The development of
advanced constitutive models to formulate stress-strain characteristics needs to take these
effects into account. An experimental study on deformation characteristics of Bangkok
Clay under general stress condition is presented in this paper. The torsional shear hol-
low cylinder (TSHC) tests are performed on undisturbed Bangkok Clay specimens under
undrained condition with various principal stress directions and magnitudes of interme-
diate principal stress. Despite its common field occurrence, very little research has been
conducted to study the response of Bangkok Clay under general stress condition. The lack
of data for Bangkok Clay hinders the formulation of advanced constitutive model which
considers the effects of major principal stress direction and magnitude of intermediate
principal stress into account.

2. EXPERIMENTAL PROCEDURES

The essential features of the TSHC system used in this study are shown in Figure 1. The hol-
low cylindrical specimens have inner diameter, Di = 30 mm, outer diameter,
Do = 70 mm, and height, H = 120 mm. Figure 2 shows three normal stresses σz (axial),
σr (radial), σθ (circumferential), and one shear stress τθz components on the soil element
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Figure 1. Torsional shear hollow cylinder
apparatus.

Figure 2. Stresses and strains of TSHC speci-
men [2].

together with its work-conjugate strain components εz, εr, εθ , and γzθ . These stresses can
be controlled by adjusting the torque (MT), the axial force (W), the outer cell pressure (po),
and the inner cell pressure (pi). In this study, the average stress and strain components
on soil element are calculated according to Hight et al. [1]. The inclination of the major
principal stress with respect to the vertical direction (α) and the magnitude of the interme-
diate principal stress which is usually represented in term of b parameter are defined in
Eqs. (1) and (2), respectively. The stress-nonuniformity across the wall of the TSHC speci-
men would be expected in the vicinity of the corners (α = 0◦, b = 1) and (α = 90◦, b = 0)
where the value of (po − pi) is high and with lesser degree in the regions where MT is high
(i.e., in the vicinity of α = 45◦) [2, 3]. In the current TSHC program, there are 2 tests which
are likely to suffer from stress nonuniformity problem, i.e., A00B10 and A90B00.

α =
1
2

tan−1
(

2τθz

σz − σθ

)
(1)

b =
σ2 − σ3

σ1 − σ3
(2)

By considering stress state in 3-D principal effective stress space, the stress invariants
can be expressed by Eqs. (3) to (5). The mean effective stress (p′) is related to distance from
origin along the space diagonal of the current π-plane (OA) (see Figure 3(a)). In π-plane,
the invariant of the stress deviator (J2) is measure of the current stress state from the space
diagonal (AN) (see Figure 3(b)). The Lode’s angle (θ) indicates the orientation of the stress
state within this plane.

p′ =
σ′

1 + σ′
2 + σ′

3
3

(3)

J2 =
1
6

[(
σ′

1 − σ′
2
)2 +

(
σ′

2 − σ′
3
)2 +

(
σ′

3 − σ′
1
)2

]
(4)

θ = arctan
[(2b − 1)]√

3
(5)
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22J

Figure 3. Generalized stress state: (a) principal stresses; (b) π-plane.

Table 1. Torsional shear hollow cylinder test program.

Test No. Depth (m) wn (%) eo p′o (kPa) α (◦) b

A00B00 14.5 20.2 0.54 105 0 0
A00B05 13.5 22.2 0.59 100 0 0.5
A00B10 13.5 25.3 0.67 100 0 1
A90B00 11.5 53.4 1.42 85 90 0
A90B05 10.0 79.3 2.10 65 90 0.5
A90B10 7.5 55.6 1.47 45 90 1

p′o = isotropic mean stress, wn = natural water content.

3. EXPERIMENTAL PROGRAM

The undisturbed Bangkok Clay specimens are retrieved by piston sampler. The index prop-
erties are approximately: Liquid Limit (LL) = 54−88%, Plastic Limit (PL) = 18−32%, and
total unit weight (γ) = 17.0 kN/m3. The OCRs of all specimens are between 1.2–1.5. The
TSHC test program is shown in Table 1. All specimens are isotropically consolidated to
their in-situ mean effective stresses before undrained sheared at constant mean total stress
(constant p).

4. STRESS-STRAIN BEHAVIORS

The summary of experimental results is shown in Table 2. Figure 4 presents stress-strain
curves from TSHC in terms of normalized deviatoric stress (q/p′o) and deviatoric strain (εq),
the definitions of which are shown in Eqs. (6) and (7), respectively. At any b, Bangkok Clay
tends to exhibit a softer response when the major principal stress becomes horizontal (α
increases) which is similar to TSHC data reported earlier [1, 4]. The value of b has relatively
less effects on the stress-strain curves which is similar to true triaxial (TTX) data reported
earlier [5, 6]. Detail results of TSHC test on Bangkok Clay can be found elsewhere [7].

q =
√

3J2 =
1√
2

√
(σ1 − σ2)2 + (σ2 − σ3)2 + (σ1 − σ3)2 (6)

εq =
√

2
3

√
(ε1 − ε2)2 + (ε2 − ε3)2 + (ε1 − ε3)2 (7)
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Table 2. Summary of experimental results.

Test p′o (kPa) su (kPa) Δu f (kPa) φ′
f (

◦) Mf

A00B00 105 79.6 −37 30.4 1.22
A00B05 100 65 −12.5 45 1.22
A00B10∗ 100 59.5 ↓ 2 ↓ 59 ↓ 1.33 ↓
A90B00∗ 85 34.6 ↑ 3.5 ↑ 21.8 ↑ 0.85 ↑
A90B05 65 34 12.8 45.9 1.24
A90B10 45 19.5 16.8 45 1.14
∗Tests subjected to severe stress-nonuniformity.

0

0.2

0.4

0.6

0.8

1

1.2

1.4

1.6

0 2 4 6 8
Deviatoric strain, q (%)

N
or

m
al

iz
ed

 d
ev

ia
to

ric
 s

tr
es

s,
 q
/p
0'

A00B00

A90B00* 

A90B10

A90B05

A00B10* 

A00B05

Figure 4. Stress-strain curves at different α
and b.

* Tests subjected to severe stress-nonuniformity.

*

*

0.0

0.5

1.0

1.5

2.0

2.5

3.0

-20

-10

0

10

20

30

40

50

60

70

0 0.5 1

Stress ratio, M
f

Fr
ic

tio
n 

an
gl

e,
 
f'(

de
g)

Intermediate principal stress parameter, b

Extended Tresca Drucker-Prager
Mohr Coulomb Matsuoka Nakai
Lade Duncan TSHC (phi)
TSHC (M)

*
*

Figure 5. Variation of φ′
f and Mf versus b

parameter.

5. FAILURE CRITERION AND PLASTIC POTENTIAL

Figure 5 shows the variations of φ′
f and Mf with b parameter. The friction angle (φ’) and

stress ratio (M) are calculated as defined in Eqs. (8) and (9), respectively. The failure condi-
tion is defined as points of peak deviatoric stress. The results show that φ′

f increases with b
which are similar to data of other researchers [1, 4, 6, 8, 9], whereas Mf is relatively constant
with b.

φ′ = sin−1
(

σ′
1 − σ′

3
σ′

1 + σ′
3

)
(8)

M =
6 sin φ′√1 − b + b2

3 + (2b − 1) sin φ′ (9)

The prediction of φ′
f and Mf by five commonly quoted failure criteria are also superim-

posed in these figures by fitting the model with the results of triaxial compression (see
Table 3). The results show that the variations of φ′

f and Mf can be best approximated
by the Drucker-Prager failure criterion. Furthermore, the failure conditions of Bangkok
Clay are also presented in π-plane for a constant mean effective stress of p′ = 100 kPa in
Figure 6. Figure 6 shows the failure points symmetrically about the vertical axis (σ′

z) due
to the hypothesis of cross-anisotropy. Again, it can be seen that the Drucker-Prager fail-
ure criterion shows best fit to the experimental data. It is noted that the results of A90B00
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Table 3. Failure criteria.

Failure criteria Parameters

Mohr-Coulomb model c′ = 0
Failure criterion: f =

√
3J2 − M(θ)(p′ + c′ cot φ′) = 0, where M(θ) = 3 sin φ′√

3 cos θ+sin θ sin φ′ φ′ = 32◦

Extended Tresca model

Failure criterion: f =
√

J2 cos θ − k = 0, where M(θ) =
√

3k
p′ cos θ k = 65 KPa

Drucker-Prager model c′ = 0

Failure criterion: f =
√

3J2 − M(φ′)(p′ + c′ cot φ′) = 0, where M(φ′) = 6 sin φ′
3−sin φ′ φ = 32◦

c′ = 0

Lade-Duncan model φ = 32◦
Failure criterion: f =

√
3J2 − M(θ)(p′ + c′ cot φ′) = 0 η = 27.40

where M(θ) are roots of: 2M(θ)3 sin 3θ + 9M(θ)2 − 10.67 = 0 m = 0.40

Matsuoka-Nakai model
Failure criterion: f =

√
3J2 − M(θ)(p′ + c′ cot φ′) = 0 c′ = 0

where M(θ) are roots of: 24.25M(θ)3 sin 3θ + 82.11M(θ)2 − 84.32 = 0 φ′ = 32◦

Note: θ = Lode angle and φ′ = sin−1
[

3M
6
√

1−b+b2−(2b−1)M

]
.

* Tests subjected to severe stress-nonuniformity.
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Figure 6. Failure criterion on π-plane of
Bangkok Clay.

(on σ′
x- and σ′

y-axis) are smaller and do not fit
the proposed failure criterion well which may
be due to stress-nonuniformity. The Drucker-
Prager failure criterion found for undisturbed
Bangkok Clay from this study is consistent
with the TTX data of similar soil reported ear-
lier [8]. However, other studies on undisturbed
clays report that their failure envelopes are
rather similar to Lade-Duncan type and also
show anisotropic characteristics [9, 10].

Figure 6 also superimposes the plastic strain
increment vectors on the principal strain axes.
The plastic strain increments are taken at εq ≈
5% to avoid effects of strain non-uniformity
and it assumes that the strains at this stage are
fully plastic. The results show that the strain
increment vectors appear to be normal to the
Drucker-Prager failure envelope. This indicates that the failure envelope and the plastic
potential are identical corresponding to an associated flow rule. This finding is consistent
with the data of similar soil reported earlier [8]. Other studies on undisturbed clays report
that their plastic flow rules are both associative [10] and non-associative [9].

6. DISCUSSIONS AND CONCLUSIONS

This research presents the experimental study of undrained strength-deformation char-
acteristics of Bangkok Clay under general stress state by TSHC apparatus. Both failure
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criterion and plastic potential in π-plane of Bangkok Clay are found to be isotropic and of
circular shape which implies associated flow rule. These results of Bangkok Clay are quite
unique comparing with those of other clays. It is noted; however, that the results from this
research provide a preliminary discussion on the behavior of Bangkok Clay under general
stress condition because only a limited set of b-values (= 0, 0.5, 1) and α-values (= 0, 90◦)
are used in the tests. There may be questions about the accuracy of the derived curved
shapes of both failure criterion and plastic potential in π-plane. Nevertheless, this research
is among very few instances for Bangkok Clay where such combined loading response has
been systematically studied.
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