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This research report presents the development and implementation of the numerical 
analysis to investigate the behaviors of various deep cement mixing (DCM) pile-
stabilized earth structures. The finite element analyses of 3 different case studies were 
performed to 1) investigate the failure behavior 2) evaluate the influencing factors on 
the performance 3) evaluate the potential of inserting a stiff core to improve the 
performance of DCM stabilized earth structures as drainage canal slope adjacent to 
road embankment and retaining walls. The analysis method was verified with the filed 
measurement data of selected case studies before using in the preliminary 
investigation. With the understanding in complex behaviors and key influencing factors, 
series of parametric study are performed to evaluate or get 1) alternative for remedial 
measures against the failure 2) understanding on key factors for future design 3) 
possible innovation for future implementation. The detailed analyses and their results 
are presented and discussed. It is found that the advanced numerical analysis based on 
reasonable and rational method is proven to be effective means for investigating the 
behaviors of various DCM stabilized earth structures. With the reliable analysis method, 
parametric study could provide useful information to understand the complex behaviors 
of various DCM stabilized earth structures as well as the key influencing factors of 
which the instrumentation cannot provide. This provides the possibility to improve the 
design concept and introduce the new innovation in the future construction. 
 
Keywords :  Numerical analysis, cement-column, earth structure, design concept
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รายงานวิจัยฉบับน้ีแสดงผลการศึกษาการพัฒนาและประยุกตใชวธิีวเิคราะหเชิงตวัเลขเพ่ือตรวจ 
สอบพฤติกรรมของโครงสรางดินหลายรูปแบบทีเ่สริมเสถียรภาพดวยเสาเข็มดินซีเมนต งานนี้ได
วิเคราะห 3 กรณีศึกษาทีต่างกันโดยหลักการไฟไนทเอลิเมนต เพ่ือ 1) ตรวจสอบสภาพการวิบตัิ 
2) ประเมินหาปจจัยอิทธิพลหลักที่ผลตอพฤติกรรม 3) ประเมินศักยภาพการเสริมแกนลงในเสา 
เข็มดินซีเมนตเพ่ือเสริมประสิทธิภาพ ตอพฤติกรรมของคันทางถนนขนานคลองระบายน้ํา และ
กําแพงกันดินในงานขุดที่ใชเสาเข็มดินซีเมนตรวมดวย วิธวีิเคราะหไดรับการตรวจเทียบถึง
ความนาเชื่อถอืและถูกตองและประสทิธผิลกอนนําไปใชงาน โดยการเปรียบเทียบกับผลตรวจวัด
จริงของทั้ง 3 กรณีศึกษา และการประเมินเชิงคุณภาพถึงแนวโนมพฤติกรรมเบื้องตน 
จากความเขาใจที่ไดในการวิเคราะหเบื้องตน ไดขยายการศึกษาสูการศึกษาเชิงตัวแปรเพื่อ 1) 
ประเมินวธิีแกไขและซอมในกรณีที่เสียหายและการปรบัปรุงขอพิจารณาการออกแบบในอนาคต 
2) เขาใจปจจัยอิทธิพลหลักสําหรับปรับปรุงการออกแบบในอนาคต 3) ประเมินความเปนไปได
ของศักยภาพของนวัตกรรมการเสริมแกนเพ่ือการใชจริงในอนาคต ในแตละหัวขอไดแสดงการ
วิเคราะหและวิจารณผลอยางละเอียด ผลการศึกษาแสดงใหเห็นวาวิธวีิเคราะหขัน้สูงที่
สมเหตุสมผลและมีตรรกะทีดี่ชวยใหสามารถตรวจสอบเชิงลึกตอพฤตกิรรมและปจจัยอิทธิพล
หลักที่ขอมูลตรวจวัดไมสามารถใหขอมูลไดของโครงสรางดินที่เสริมเสถียรภาพดวยเสาเข็มดิน
ซีเมนตที่ซับซอนไดอยางมีประสิทธผิล อันจะสงผลใหสามารถปรับปรุงแนวทางการออกแบบ
และการประยกุตใชนวัตกรรมใหมไดในอนาคต 
 
คําสําคัญ :  การวิเคราะหเชิงตัวเลข เสาเข็มดินซเีมนต โครงสรางดิน แนวคิดการ
ออกแบบ 
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Executive Summary 
 

This research report presents the development and implementation of the 
numerical analysis to investigate the behaviors of various deep cement mixing (DCM) 
column stabilized earth structures. These include a drainage canal along road 
embankment whose slope was improved by DCM, deep excavation using DCM wall and 
stiffened deep cement (SDCM) aiming to improve the bearing performance of road 
embankment. The numerical analyses of 3 different case studies were performed to 1) 
investigate the failure behavior 2) evaluate the influencing factors on the performance 3) 
evaluate the potential of inserting a stiff core to improve the performance of DCM 
stabilized earth structures as road embankment slope and retaining walls. The modeling 
concept and consideration are rationally discussed in detail. Advanced soil models are 
adopted as well as suitable parameter determination and calibration. 

The analysis method was verified with the filed measurement data of selected 
case studies before using in the preliminary investigation. The comparisons show that 
the numerical analysis based on reasonable and rational method is proven to be 
effective and sufficient to capture the complicated behavior and response of DCM and 
soil under various conditions. It is then confident to extend the analysis to investigate 
the behavior which cannot be observed by the available instrumentation. The possible 
influencing factors and their degree of influence are also evaluated using the developed 
analysis method.  

With the understanding in complex behaviors and key influencing factors, series 
of parametric study are performed to evaluate or get 1) alternative for remedial 
measures against the failure and future improvement on design consideration 2) 
understanding on key factors for future design 3) possible innovation for future 
implementation. The detailed analyses and their results are presented and discussed.  

Based on the results obtained in parametric analysis, it is confirmed that the 
reasonable numerical analysis is confirmed to be effective means for investigating the 
behaviors of various DCM stabilized earth structures. In addition, with the reliable 
analysis method, parametric study could provide useful information to understand the 
complex behaviors of various DCM stabilized earth structures as well as the key 
influencing factors. This provides the possibility to improve the design concept and 
introduce the new innovation in the future construction. 
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เน้ือหางานวิจัย 
Introduction 

According to the soil condition of the Central Plain of Thailand, several ground improvement 
methods are essentially required to improve the strength and deformation characteristics of soft 
ground (such as, Cement Stabilization, Prefabricated Vertical Drains (PVD), Lightweight 
Geomaterials) before construction of any infrastructures, such as, highway, airport, drainage 
channel. Considering the versatility of cement stabilization, the method has gained wider acceptance 
especially in the Southeast Asia (Broms, 1984; Bergado et al., 1999; Uddin and Buensuceso, 2002; 
Petchgate et al., 2007). It has been used for both shallow and deep soil stabilizations. The use of 
cement stabilization has been extended to greater depths in which the cement columns act as a soil 
reinforcement--Deep mixing (since Broms, 1984). Deep mixing in Thailand started around 25 years 
ago.  Nowadays, in Thailand, this method has been widely applied to several types of construction 
such as foundation of road embankment, dike, small to medium size dam and taxiway for an airport, 
retaining structure for deep excavation of drainage channel and water reservoir and remediation of 
the failure of foundation (Petchgate et al., 2007). Several researches have been also conducted to 
understand the mechanical both in the view points of material (e.g., Jongpradist et al., 2010 and 
2011) and structure (Petchgate et al., 2003a 2003b and 2004).   

 The failure or loss of serviceability of some infrastructures will lead to national 
economical impact, for some types such as dam can have catastrophic consequences.  The 
utilizations of cement-treated soils for infrastructure constructions have been increasingly employed 
to diverse applications during these 2 decades as this technique emerges as a more economical 
and effective alternative to traditional ones. However, many failure cases during construction have 
been also increasingly reported (Youwai et al., 2009; Haque and Bryant, 2010). The failure patterns 
commonly found are both stability failure and one due to excessive deformation as shown in Fig. 1. 
Furthermore, there are also some reports on serviceability problems after a few years of completion 
due to excessive deformation, particularly, highways. These indicate that techniques in construction 
have been progressing remarkably while the design progress cannot follow. 

a) Stability failure b) Failure due to excessive deformation 
Fig. 1 Photographs of embankment failures during construction 
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It is well known that to accomplish a good design, there are two main issues to be 
considered; the safety and the serviceability. The safety is defined to prevent the failure of 
structures, whereas, the serviceability for most major types of structure means to not allow 
excessive or differential deformations. With the recent urban development, another important aspect 
to be considered during design is the effect of any construction on adjacent structures. To fulfill 
these, an analysis method which is capable of reflecting all dominant behaviors for estimating the 
deformation and potential failure consequence is necessary. However, the current practice in the 
design of cement-stabilized ground is still mainly the safety evaluation based on results of 
unconfined compression tests. A number of calculation and analysis guidelines for safety 
assessment for many types of construction have been developed in the current design guidelines 
but very few of them consider the induced deformation. This is due to the lack of a reasonable and 
reliable analysis method for properly estimating the deformation. To achieve this, it requires better 
understanding of the mechanical behaviors and a reasonable material model of the improved soil.  

Although a large amount of researches have been done as described in the next section, 
there are no comprehensive design and construction guidelines yet. These are because there is no 
link among each field of studies. The researches in laboratory have focused on understanding the 
behaviors as continuum media, whereas, the behaviors in full-scaled tests have been considered as 
structural members, such as, piles and retaining walls. The current design and guidelines are 
therefore based on the existing calculation methods of structural types considered. These provoke 
the integrated study to link the understandings from laboratory experiments to actual field conditions.  

The objective of this study, thus, is to develop an analysis method which can reasonably 
assess both the failure and deformation of cement-treated soils aiming to establish a design 
guideline and recommendation for earth structure using cement-treated soil.  
 
Problems to be considered 
Case studies 
Three case studies i.e., drainage canal slope stabilized with deep cement mixing columns, 
compound deep cement mixing wall and field pile load test on stiffened deep cement mixing piles 
were chosen in this study to investigate; 1) failure phenomena 2) influencing parameters and 3) 
potential to new innovation for solving the problem, respectively. The details of each case study are 
described in this section. 
 Drainage canal slope stabilized with deep cement mixing columns 
The field case study is the Suvarnabhumi drainage canal project belonging to the Royal Irrigation 
Department of Thailand, which is located in Samutprakan province, Thailand. The main purpose of 
this project is to drain floodwater from the eastern region of Bangkok and the vicinity of 
Suvarnabhumi International Airport. The project consisted of the excavation of a new canal, the 
building of pumping stations and the installation of a telemetry system. The drainage canal is 48.0 m 
at the bottom, 3.0 m deep and 10.5 km long. Two-lane roadways of 11.0 m wide and 2.4 m high 
were constructed on both sides of the canal for transportation.  
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Figure 2 shows the soil profile and soil properties at the field case history site. The soil profile 
consisted of three layers as follows: 15 m of soft normally consolidated clay, 3.5 m of medium stiff 
clay and 2.5 m of stiff clay. The natural water content was near the liquid limit, high water content 
was noted in the depth range of 2 to 10 m (>100%), and lower water content was noted in the 
deeper layer. The undrained shear strength, which was measured using the field vane shear test, 
tended to increase with depth. DCM columns were applied to improve the soft clay layer.  
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Fig. 2 Soil and DCM column properties 

A trial test section of the drainage canal was constructed prior to commencement of the project. The 
configuration of the DCM columns is shown in Figure 3. The DCM columns under the roadway 
(called the bearing DCM columns) were 0.6 m in diameter and were installed in a rectangular 
pattern at 1.50 m  1.75 m spacing. Seven tangential DCM columns (called the DCM column rows) 
were installed in a row pattern at the canal slope with a spacing of 1.50 m. The required 
compressive strength of the DCM columns was 0.6 MPa. To reach the required compressive 
strength, 220 kg/m3 of cement was used. 
The DCM column rows located at the canal slope are designed to resist lateral force by their flexural 
resistance. Due to the low flexural resistance of a single DCM column, DCM column rows were 
used. To confirm the design’s assumptions, quality control of the construction of the DCM column 
rows was required to obtain perfectly tangential columns. Figure 4a shows that the contacts of 
tangential DCM columns were relatively good. A pullout test was also conducted, extracting a whole 
column to visually inspect the homogeneity of the mixed materials and the uniformity of the column’s 
size. The DCM column pulled out is presented in Figure 4b. The DCM column was cut into several 
sections and split apart to investigate its homogeneity and size. The size and homogeneity of the 
DCM column were satisfactory in this project. Moreover, the unconfined compression tests were 
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conducted to compare with the required strength. The unconfined compressive tests were completed 
on DCM column specimens collected with a sampler at various depths. The collected specimens 
were cured for 30 days before testing. The unconfined-compressive-strength value (qu) of the DCM 
columns, which was obtained from the field specimens, ranged from 0.89 to 2.7 MPa, with an 
average value of 1.5 MPa, which exceeds the required strength (0.6 MPa). Therefore, low quality 
and non-uniformity of the DCM columns might not be the cause of failure for this canal project. The 
elastic modulus at 50% of the unconfined compressive strength (E50) ranged from 150 MPa to 880 
MPa with an average value of 380 MPa, which indicates the empirical relation of E50 = 250qu.  
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Fig. 3 Configuration of drainage canal stabilized with DCM columns: (a) plan view (b) section view 
 
The construction plan was divided into four stages: first, the DCM columns were installed; second, 
the 1.2-m-high berm was constructed using silty sand fill material; third, the canal was excavated to 
a depth of 3.0 m; and finally, the roadway was built to a height of 2.4 m. Three inclinometers were 
installed after the excavation of 1.5 m to monitor lateral movements during excavation of the 
remaining 1.5 m. 
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Fig. 4 Integrity of the DCM columns regarding: 
(a) contacts of a tangential DCM column row 
(b) homogeneity of the materials and uniformity of a DCM column  

 
Figure 5 shows lateral movement profiles with depth after the end of excavation at a depth of 3.00 m 
obtained from inclinometers at three locations, I-1, I-2 and I-3. The field data revealed that the 
maximum lateral movement immediately after the end of excavation was 10 mm. As the roadway 
reached to its finial elevation of 2.40 m at 14 days, the maximum lateral movement increased to 40 
mm at inclinometer I-1.  
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Fig. 5 Lateral movement profiles 

 
Fig. 6 Failure of field trial test 

The lateral movement at all locations increased continuously with time until eventual failure at 25 
days, as shown in Figure 6. The failure extended throughout the berm area while the base of the 
canal heaved. The DCM column rows also tilted toward the canal. Based on field observations, the 
potential slip surfaces showed that the translation of soil mass dominated down to 7.5 m deep. The 
lateral movement obtained from the inclinometer I-1 clearly indicates that development of a shear 
zone occurs at the depth of 5.0 m to 9.0 m. The increasing lateral movement with time is caused by 
the process of undrained creep under constant deviator stresses.  
Figure 7 plots the maximum lateral movements with elapsed time after the end of excavation. The 
lateral movement behavior of the soft clay located near the excavation base obtained from 
inclinometer I-1 (Fig. 7a) is similar to that of the undrained creep behavior proposed by Arulanandan 
et al. (1971) and Redman and Poulos (1989). The rate of lateral movement in the secondary stage 
is constant prior to the tertiary stages and reaching failure conditions according to surface rupture 
observed in the field.  



 

7 
 

M
ax

im
um

la
te

ra
lm

ov
em

en
t(

m
m

)
M

ax
im

um
la

te
ra

lm
ov

em
en

t(
m

m
)

M
ax

im
um

la
te

ra
lm

ov
em

en
t(

m
m

)

 
Fig. 7 Maximum lateral movements of soft clay after the end of excavation at three locations: (a) I-1 

(b) I-2 (c) I-3 
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Compound deep cement mixing wall 
The case history was of a reservoir construction project belonging to the Electricity Generating 
Authority of Thailand (EGAT) at Wang Noi Power Plant, Thailand. The general soil profile of this 
project obtained from fives boreholes BH-1, BH-3, BH-4, BH-5 and BH-6 is shown in Figure 8. The 
uppermost layer is a soft clay subsoil layer underlain by a stiff clay layer. The thicknesses of the soft 
clay layers varied from 2 to 5.5 m in an excavated area for the construction of a reservoir. The 
maximum thickness of the soft clay layer found from BH-1 was 8 m. The undrained shear strengths 
obtained from the unconfined compressive strengths of the soft clay and stiff clay were 17 and 90 
kPa, respectively 

 
Fig. 8 Soil profile of construction project   

 
The constructed CDCM wall was approximately 830-m long, 5.5-m high and 10-m wide. The CDCM 
wall layout is shown in figure 9. A precast concrete wall was first driven to a depth of -8.0 m, and 
subsequently, a tangential DCM column wall was constructed behind the precast concrete wall using 
a deep jet grouting method with a jet pressure of 20 MPa. The water cement-ratio of the slurry and 
the cement content were 1.0 and 225 kg/m3 of soil, respectively. Then, the DCM columns under the 
embankment roadway were installed in a triangular pattern. All the DCM columns had a diameter of 
0.5 m and a depth of -6.00 m in the embankment side. A stabilized mat with a thickness of 0.5 m 
consisting of soil cement slurry was constructed over the length of the wall. Moreover, a 2-m-long 
DCM column wall was also constructed near to the precast concrete panels at the bottom of the 
reservoir at the depth of -8.00 m. The modified excavation was divided into two steps. For the first 
step, the excavation was performed to a level of -3.50 m. Next, excavation with a slope of 1:7.5 from 
an elevation of -3.50 m in front of retaining wall to the same bottom level (elevation -5.50 m) was 
performed to create a counter weight berm as a permanent support. A 70-mm-diameter inclinometer 
casing was grouted in predrilled holes to monitor horizontal wall movements. The inclinometer was 
installed in the subsoil layer at a depth of -8 m. 
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Fig. 9 CDCM wall layout 

 
 
Field pile load test on stiffened deep cement mixing piles 
Circular DCM piles and SDCM piles 0.6 m in diameter () and 7 m long (L) with reinforced concrete 
cores constructed in soft Bangkok clay from the previous work (Jamsawang 2008) were chosen as 
the reference case in this study. The full-scale axial load tests on these composite piles were 
performed at the Asian Institute of Technology (AIT), in the central plains of Thailand. The site 
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conditions consist of 2.0 m thick weathered crust on top of a 6.0 m thick soft clay layer. A medium to 
stiff clay layer was found at a depth of 8.0 m, and the water table was found at 1.5 m below the 
ground surface. The physical properties and soil profile at the test site are shown in figure 10. 

 
Fig. 10 Soil profile and properties 

 

 
Fig. 11 Details of SDCM pile 

 
The piles were constructed by wet jet mixing with a cement content of 150 kg/m3 of soil.  Two cross 
sections, 0.18x0.18 and 0.22x0.22 m, of square reinforced concrete piles with lengths of 4.0 m and 
6.0 m were used as stiffened cores. The installation and details of the SDCM piles are demonstrated 
in figure 11.  
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Numerical Analysis 
Finite Element mesh and boundary condition 
  
Drainage canal slope stabilized with deep cement mixing columns  
A finite element simulation was performed to assist in understanding the failure mechanism of the 
canal slope by undrained creep using PLAXIS 2D version 2011. The 2D finite element model 
consisted of the DCM columns, the embankment and foundation soils. The basic soil elements of a 
2D finite element mesh are represented by 15-node triangular elements to model soil layers and 
other volume clusters. The 15-node triangle provides a fourth order interpolation for displacements 
and the numerical integration involves twelve Gauss points (stress points). 

(a)

(b)

(c)

(d)

I-1 I-2 I-3

I-1 I-2 I-3

Soft clay

Medium stiff clay
Stiff clay

0.0 m

-15.0m

-21.0m
-18.5m

DCM column row
DCM columns

Roadway
-1.5m

-3.0m

-3.0m

+1.2m

+2.4m

 
Fig. 12 2D-FE mesh used for analysis at various construction stages (a) Initial state (b) 1.5-m 
excavation (c) 3.0-m excavation (d) 2.4-m roadway construction 
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 Figure 12 illustrates the 2D finite element mesh consisting of more than 2,138 soil elements and 
17,396 nodes, which corresponds to the drainage canal configuration in Figure 3. The 2D mesh was 
100-m long and 20-m deep. For the boundary condition, horizontal displacement was prevented, and 
vertical displacement was free to occur at the side boundaries. Both horizontal and vertical 
displacements were prevented from occurring at the bottom boundary. The following construction 
stages were followed in the finite element- calculation: 
Stage 0: generation of the initial stresses in Ko – condition (Fig. 12a) 
Stage 1: excavation of -1.50 m (Fig. 12b)  
Stage 2: excavation of -3.0 m (Fig. 12c) and starting measurement of lateral movement at the   
        locations of I-1, I-2 and I-3  
Stage 3: construction of 2.4-m-high roadway (Fig. 12d) 
 
Compound deep cement mixing wall 
A finite element simulation was performed to assist in understanding the CDCM column wall 
behavior using the PLAXIS 3D Foundation software version 2.2, which allows for a realistic 
simulation of construction sequences. The 3D finite element model consisted of the DCM columns, 
embankment, stabilized mat, foundation soils and precast concrete wall. The basic soil elements of a 
3D finite element mesh represented by 15-node wedge elements, were used to model the DCM 
columns, embankment, stabilized mat, and foundation soils. These elements are composed of 6-
node triangular faces in the x–z planes, as generated by the 2D mesh generation, and 8-node 
quadrilateral faces in the y-direction. 

Fig. 13 Typical finite-element mesh used in this study. 
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The precast concrete wall was modeled using 8-node quadrilateral plate elements with six degrees 
of freedom per node. Three translational degrees of freedom (ux, uy and uz) and three rotational 
degrees of freedom (x, y and z) are utilized. Along the degenerated soil elements, the walls are 
composed of 6-node triangle plate elements, compatible with the triangular side of the degenerate 
soil elements. 
To simulate the soil interaction between the precast wall and the foundation soils, interface elements 
were assigned around the periphery of the precast wall. The interface elements are different than 
the 8-node quadrilateral in that the elements have a pair of nodes with zero thickness instead of 
single node. The advantages of the pair of nodes are to allow for slipping and gapping when 
differential displacements occur. There were no interface elements between the periphery, the DCM 
columns and the surrounding foundation soils because the shear strength at the interface between 
the DCM column and the surrounding clay was higher than that of the surrounding soft clay 
foundation. 
Figure 13 illustrates the 3D finite element mesh consisting of more than 12,240 elements, that was 
used in the back-analysis, which corresponds to the CDCM column wall configuration in figure 9. 
The 3D mesh was 1.5-m wide, 45-m long and 20-m deep. For the boundary condition, horizontal  
displacements were prevented, and vertical displacements were free to occur at the side boundaries. 
Both horizontal and vertical displacements were prevented from occurring at the bottom boundary. 
The following construction stages are followed in the finite element- calculation: 
Stage 0: generation of the initial stresses (Ko - condition) 
Stage 1: installation of the precast concrete wall 
Stage 2: installation of the DCM columns 
Stage 3: installation of the stabilized mat 
Stage 4: installation of the stabilized mat 
Stage 5: installation of the embankment 
Stage 6: excavation 
 
Field pile load test on stiffened deep cement mixing piles 
The continuum finite element PLAXIS 2D program was used to analyze the DCM and SDCM under 
axial loading in this study. Undrained analyses under two-dimensional axis-symmetric condition were 
performed to numerically investigate the load-settlement behavior of the SDCM piles during axial 
loading. Fifteen node hybrid elements were used to model the soil, the core, and the DCM pile. The 
boundary conditions adopted for the analyses were displacement restraints with roller supports 
applied on all vertical sides and pin supports applied to the base of the mesh; these conditions were 
used for all cases throughout the analysis. Figure 15 shows the geometry of the problem and the 
finite element mesh used in this study. 
The initial distribution of vertical effective stress and horizontal effective stress is controlled by the 
given soil unit weight and the coefficient of earth pressure at rest, K0, for all strata and the 
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hydrostatic pore water pressure conditions in equilibrium with a water table at 1.5 m below the 
ground surface.  
The value of interface friction (Rinter) between the DCM pile and core was chosen to be 0.4 
(Voottripruex et al., 2011) while the value of 1.0 (Brinkgreve 2008) is defined for that between the 
surrounding soil and the DCM pile. In order to match the stiffness of the square reinforced concrete 
core of the SDCM used in field tests to the circular core used in the simulation (axis symmetric 
analysis), transformed sections with the same stiffness (EA) were considered. After establishing the 
initial stress state, each analysis was then performed by gradually increasing the axial load on the 
top of the wish-in-place DCM or SDCM pile to simulate the quick load test, following ASTM D-1143. 
The load steps applied at the pile top were the same as those of the test in (Jamsawang 2008). The 
vertical load was increased in intervals of 10 kN until failure. These tests were used to find the 
settlement at the top and load distribution along the depth of the DCM or SDCM pile after applying 
the axial load, the ultimate capacity and the corresponding failure mode. In this study, the ultimate 
pile capacity of both DCM and SDCM piles was determined from the load-settlement curve using the 
Mazurkiewicz method (Mazurkiewicz 1972). 

 
Fig. 14 Typical 2D finite-element mesh used in this study. 

Currently, the materials that have been most often used as core structures are reinforced concrete 
and steel. The stiffness of those cores is very large compared to that of DCM piles (approximately 
100-1000 times stiffer). In addition to these two materials, various types of construction materials are 
available that may be inferior in terms of stiffness, but are cheaper. Therefore, evaluating the 
possibility of using less stiff materials as the core is worthwhile. For example, in Thailand, 
Eucalyptus wood has been widely used in the construction industry because it is cheap, easy to buy, 
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and can be produced in substantial quantities. The properties of the core in preliminary 
investigations are therefore focused on Eucalyptus wood. 
 
Constitutive model and model parameters 
Drainage canal slope stabilized with deep cement mixing columns  
The DCM columns and the roadway were modeled as the MC model (Abusharar et al., 2009; Mun 
et al., 2012; Voottipruex et al., 2011a; 2011b). In this study, the elastic modulus of column-walls Ewall 
was correlated to the unconfined compressive strength using the following equation): Ewall = 500cwall. 
Parameters used in MC model are presented in Table 1.    

Table 1 Parameters used in MC model 

 
DCM column Roadway 

Unit weight (kN/m3) 15 20 
Elastic modulus E (MPa) 380 7.5 
Poisson's ratio  0.49 0.33 
Cohesion c (kPa) 750 10 
Friction angle (degree)  0 30 
Material behavior Undrained Drained 

The soft soil creep (SSC) model was used to model the undrained-creep behavior of the soft clay. 
The SSC model is described by Vermeer and Neher (1999) and Neher et al. (2001).The SSC model 
has five main parameters. The modified compression index   and modified swelling index  define 
loading and unloading volumetric behavior, respectively. The modified creep index   defines the time 
dependent creep behavior. The cohesion and friction angle   define strength of a material. A 
calibration of the laboratory test results and the SSC model was performed to verify accuracy of the 
model. Conventional oedometer tests were performed on a soft clay specimen taken from the project 
site at depths of -4.0. The suitable parameters of the soft clay used for the FEA for this study are 
presented in Table 2.    
Table 2 Parameters used in SSC model 
 Soft clay 
Unit weight (kN/m3) 15 
Modified compression index *   0.22 
Modified swelling index *  0.015 

Modified creep *  0.018 
Poisson's ratio  0.15 
Cohesion c (kPa) 1 
Friction angle (degree) 27 
Over consolidation ratio (OCR) 1.5 
Material behavior Undrained 
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The hardening soil (HSM) model is an advanced model for simulating the behavior of different types 
of both soft soils and stiff soils (Surarak et al., 2012; Jamsawang et al., 2014). The HS model 
utilizes four basic deformation parameters: the secant stiffness in standard drained triaxial tests 
(E50

ref), the tangential stiffness for primary oedometer loading (Eoed
ref), the unloading and reloading 

stiffness   (Eur
ref ), the power of the stress-level dependency of the stiffness (m) and shear strength 

parameters according to the MCM ( c and ). The HS model was applied to model the behavior of 
the medium stiff clay and stiff clay in this study using the Bangkok subsoil parameters from 
Rukdeechuai et al. (2009). Parameters used in HS model are presented in Table 3.    

Table 3 Parameters used in HS model 
 Medium stiff clay Stiff clay 
Unit weight (kN/m3) 15 20 
Secant stiffness 50

refE  (MPa) 20 100 

Tangential stiffness ref
oedE (MPa) 20 100 

Unloading and reloading stiffness ref
urE (MPa) 60 180 

Power of the stress-level dependency of the stiffness m 1 1 
Poisson's ratio  0.2 0.2 
Cohesion c (kPa) 1 18 
Friction angle (degree) 27 27 
Over consolidation ratio (OCR) 6 10 
Material behavior Undrained Undrained 

 
Compound deep cement mixing wall 
The DCM columns, the stabilized mat and the embankment were modeled as linearly elastic to 
perfectly plastic materials with the Mohr-Coulomb model (MCM).  
Table 4 Model parameters 

 
The tensile strength of the DCM columns, considered using the tension cutoff in the model, was 
16% of qu(DCM). The precast concrete wall was modeled as structural elements using a linear 
elastic model (LEM). The parameters are illustrated in Table 4.  

Material Model  
(kN/m3) 

50
refE  

(kPa) 

ref
oedE  

(kPa) 
m  

 
c 

(kPa) 
 

(degree) 
t 

(kPa) 
Embankment MCM 20 20,000 - - 0.25 10 30 - 
Stabilized mat MCM 15 100,000 - - 0.25 900 0 144 

Soft clay HSM 15 1,000 1,000 0.8 0.20 2 22 - 
Stiff clay HSM 18 9,000 9,000 0.4 0.20 30 26 - 

DCM column MCM 14 40,000 - - 0.33 400 0 64 
Precast wall LEM 24 2.6107 - - 0.15 - - - 
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Field pile load test on stiffened deep cement mixing piles 
A linear elastic material model was used for the core. The DCM socket and sand layers were 
assumed to behave as elastic–perfectly plastic materials as described by the Mohr-Coulomb (MC) 
model. The clay layers were modeled as so-called hardening soils (HSs), meaning they were 
assumed to be elasto-plastics with stress dependent stiffness and shear dilatancy properties 
(Schanz et al., 2000). The soil properties used in the analyses were mainly determined from 
calibration on triaxial testing data of soil samples at AIT (Detkhong and Jongpradist, 2014). The 
materials parameters for Eucalyptus wood were obtained from numerical calibration of the uni-axial 
test results from (Kanseangkaew 2008). Table 5 summarizes the material parameters used in the 
numerical analyses; this set of parameters was used throughout all analyses in this study. The 
accuracy of simulations for pile load tests on both DCM and SDCM piles by the selected models 
with the calibrated material parameters has been validated with measured data of reference cases in 
the next section. 

Table 5 Material models and parameters used in this study 

Soil type 
Model 50 ,ref

uE E  

(kPa) 

'E  

(kPa)

ref
edoE  

(kPa) 

ref
urE  

(kPa)
ur m 

nc
oK




kN/m3) 
c' 

(kPa) 
' 
()

' 
() 

OCR 

Weather crust MCM(D) - 5,000 - - 0.25 - 0.6 17 8 22 0 - 

Soft clay HSM(U) 5,000 - 5,000 15,000 0.20 1 0.7 15 6 22 0 2.0 

Medium clay HSM(U) 20,000 - 20,000 60,00 0.20 1 0.6 15 10 22 0 1.1 

Stiff clay HSM(U) 50,000 - 50,000 150,000 0.20 1 0.5 18 22 26 0 1.0 
DCM pile 
  -  qu = 690 kPa 
  -  qu = 420 kPa 
  -  qu = 210 kPa 

MCM(U) 

 
- 
- 
- 

65,000 
42,000 
21,000 

 
- 
- 
- 

 
- 
- 
- 

 
0.33
0.33
0.33

 
- 
- 
- 

 
- 
- 
- 

 
15 
15 
15 

 
330 
200 
100 

 
30 
30 
30 

 
- 
- 
- 

 
- 
- 
- 

Precast concrete MCM(D) - 2.8x107 - - 0.15 - - 24 8000 40 - - 

Eucalyptus wood MCM(D) - 4.0x106 - - 0.25 - - 9.5 6500 30 - - 

MCM= Mohr-Coulomb model, HSM= Hardening Soil model. Material behavior; D=drained, U= undrained. pref for 

HSM = 100 kPa. Rf=0.9 

Analysis results  
Verification with case study and Preliminary Investigation 
Drainage canal slope stabilized with deep cement mixing columns  

A shear strength reduction or phi-c reduction method, an option available in Plaxis 2D Version 2011, 
was used to compute the factor of safety of the slope. In the phi-c reduction approach, the strength 
parameters tan and c of the soil are reduced until failure of the structure occurs. The total 
multiplier Msf is used to define the value of the soil strength parameters at a given stage in the 
analysis: 

                                    
tan

tan




  input input

reduced reduced

c
Msf

c
                                               (1) 

where the strength parameters tan input and inputc refer to the properties entered in the material sets 
and the strength parameters tan reduced  and reducedc  refer to the reduced values used in the 
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analysis. Msf is set as 1.0 at the start of calculation to set all material strengths to their 
unreduced values. The incremental Msf is used to specify the increment of the strength of the first 
calculation step. It must always be checked whether the final step has resulted in a fully developed 
failure mechanism. If that is the case, the factor of safety is given by: 

                    FS Value of Msf at failure  
  

available strength

strength at failure
                                (2) 

Figures 15a, b and c show comparisons between the measured lateral movement profiles and the 
observed lateral movement profiles with time for the very soft clays at the three locations of I-1, I2 
and I3 at the end of excavation, respectively.  
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Fig. 15 Comparison between FEM results and field measurement data: (a) I-1 (b) I-2 (c) I-3 

Due to the variations in the modified creep index   in the field reported by Fatahi et al. (2013), the 
calibration of the field observation results and the SSC model was performed using 3D-FEM models 
to obtain a reasonable modified creep index to simulate the undrained creep behavior of the 
excavated slope in very soft clay. The value of   for the very soft clay was varied to match the 
measured lateral movement profile to the calculated lateral movements and the elapsed time, in 
which the failure of the canal occurred (after 25 days). The higher values of   cause larger lateral 
movement and faster slope failure due to the undrained creep effect. The back-calculated value for   
was 0.016, which yields the best fit with the lateral movement profiles and caused the soil body 
collapse after 25 days, and falls within the range of the   value for soft organic clays proposed by 
Mesri and Godlewski (1977). Figure 16a shows the deformed mesh of the modeled canal with the 
back-calculated   of 0.016 and the elapsed time of 25 days. The berm area settled to the very soft 
clay layer. The very soft clay at the base of the canal heaved and the DCM column rows tilted and 
moved toward the excavated canal, which was similar to the conditions shown in Fig. 6. The plastic 
points in Plaxis 3D Version 2013 shows the stress points that are in a plastic state (failure point); 
they are displayed in a plot of the undeformed geometry. The plastic point indicates that the stresses 
lie on the surface of the failure envelope. Figure 17b shows the distribution of the failure points in 
the 3D mesh, which is similar to the shape of the failure zone observed in the field (Fig. 6). 
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Heaved soil Settled berm area 

Tiled DCM 
column rows 

(a)

(b)
 

Fig. 16 (a) deformed mesh (b) distribution of plastic points of drainage canal under soil body collapse 
at 25 days 
 
Figure 17 shows the potential slip surfaces for the case history. The calculation results show that the 
initial factor of safety for the excavated slope with the 1.2-m-high roadway was 1.710. The values of 
the factors of safety exceeded the minimum required value of 1.30 during construction when 
undrained creep behavior was not considered. After the end of excavation, undrained creep was 
applied with a constant rate of creep strain until failure of the canal slope.  
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Fig. 17 Slip surfaces from drainage canal stability analysis at immediately after excavation 

Figure 18 shows the factor of safety versus time at the end of construction. The factor of safety 
decreases with an increase in time, as expected. The factor of safety decreases from the initial 
value of 1.710 to 1.30 at eight days, which indicates that the factor of safety is less than the 
minimum required value after eight days, which demonstrates high potential for instability. The factor 
of safety decreases until the value of 1.045 is attained after 24 days; after 25 days, the FEA shows 
the soil body collapse that corresponds to the failure pattern shown in Fig 6. The average rate of 
decrease of the factor of safety in this study was defined as the difference in the factor of safety 
divided the elapsed time. Thus, the average rate of the factor of safety decreases for the case 
history from the end of excavation (0 day) to 24 days was  = 0.0277/day.  

 
Fig. 18 Factor of safety over time for the case history 

The behavior of the case history can be considered to be approximately undrained during the 
excavation period due to the very low permeability of the soft clay. The excess pore pressure 
increments are dependent on the path. The increase in the compression stress and the increase in 
the tension stress in the theoretical stress transfer in the undrained triaxial tests (Borges and Guerra, 
2014) are considered to be positive and negative, respectively. The increase in the theoretical stress 
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in an undrained triaxial test with a compression stress path. In an extension stress path (as in an 
excavation zone), the direction of the pore pressure increments is opposite to the direction of the 
compression stress path. In an extension stress path, the increment of pore pressure ∆u is negative 
(negative excess pore pressure). Because the total mean stress declines but the volume of soil does 
not change (undrained behavior), negative excess pore pressure is generated.  

 
Fig. 19 Excess pore pressure at several stages: (a) initial state; (b) 1.2-m-high roadway 

construction; (c) after the end of excavation; (d) 2 days; (e) 12 days; (f) 25 days after end of 
excavation (canal failure) 
 
Fig. 19b shows the results for excess pore pressure prior to excavation for the case history. Excess 
pore pressure is defined as the difference between the pore pressure at a particular instant and its 
initial hydrostatic value (Fig. 19a). Positive values of excess pore pressure are generated in the soft 
clay under the roadway due to the effect of embankment loading. Fig. 19c shows that negative 
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values are generated after the end of excavation on the excavation side. The highest negative value 
of excess pore pressure occurs below the excavation base due to the highest reduction of total 
mean stress in that zone. The undrained creep process begins after the end of excavation. Figures 
19d and 19e show the decrease in the negative pore water pressure at the end of excavation for 
two days and 12 days, respectively, due to the effect of deviator creep. The value of the excess 
pore water pressure along the canal slope at failure approached positive values, as shown in Fig. 
19f. Undrained creep causes an increase in additional positive excess pore water pressure with time 
for constant deviator stress. 
The mean effective stress decreases with time, which implies that the soft clay is subjected to the 
compression stress path and causes changes in its strength, as shown in Fig. 20. Figure 20 
illustrates the stress path of point A in Fig 19b. The stress path began at the initial state of the soil 
(Fig. 19a) followed by the end of the excavation state (Fig. 20c). The undrained creep continued 
from stages 2 to 5. The stress path reached the Mohr-Coulomb failure line. The excess pore water 
pressure   developed during the undrained creep, which reduces the strength of soft clay. This 
process causes the factor of safety, to decrease with an increase in time. Thus, the results from the 
FEA confirm that the canal in the case history failed due to the undrained creep process.   
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Figure 20 Stress path of very soft clay at point A under the canal slope 
 
Compound deep cement mixing wall 
Figure 21 presents a measured lateral movement profile of the CDCM column wall after completion 
of excavation. The maximum lateral movement was found to be 43 mm at a depth of 1 m below the 
surface. Due to the variations in the elastic modulus values of the DCM columns, the calibration of 
the field observation results and the MCM was performed using 3D-FEM models, to obtain the 
reasonable elastic modulus for simulation of the behavior of the DCM columns. For the calibration of 
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the model, the parameters for the embankment, stabilized mat, precast wall and DCM columns are 
illustrated in Table 6. The moduli of the DCM columns (EDCM) were varied so that the measured 
lateral movement profile could be matched by the simulated lateral movements. The back-calculated 
value for EDCM was 40 MPa, which gives the best fit of the lateral movement profile, and within the 
range of EDCM value obtained from the field core sample. The lateral movement profile calculated by 
3D-FEM using an EDCM of 40 MPa is the so-called “case history” used as a “base problem” for the 
analysis of the results of the case history and the parametric study in the following Sections. 
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9

8

7

6

5

4

3

2

1

0

Observed data
EDCM=20 MPa

EDCM=40 MPa (Case history)

EDCM=100 MPa  
 Fig. 21 Measured versus predicted wall lateral movements 

Table 6 Rank of degree of influence on maximum lateral movement 
Rank Factors Degree of influence 

  (%) Class 
1 Thickness of soft clay layer 154 Extreme  
2 Size of DCM column 153 Extreme 
3 Elastic modulus of DCM column 127 Very high  
4 Thickness of precast wall  120 Very high  
5 Berm size 114 Very high 
6 Embedded length of DCM column 37 Medium  

The lateral movement profiles for columns A to H and the precast wall obtained from FEM 
predictions are shown in Fig. 22a. The shape and magnitude of the lateral movements for columns 
F, G and H are similar to those for the precast wall. They tend to move further toward the 
excavation. This implies that they move laterally together. The magnitude of the lateral movements 
gradually decreases with increasing distance from the precast wall. An inverse lateral movement 
profile was observed in columns A, B and C. The lateral movement from the depths of 2.5 to 5 m 
exhibits an inverse lateral movement profile due to effect of the embankment load. However, the 
lateral movement from the depths of 2.5 to 0 m exhibits a normal lateral movement profile (toward 
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(a) With embankment (b) Without embankment

the excavation) due to effect of horizontal relief of stresses. It can be approximated that the inverse 
profile can be started at half of the embankment width.  The effect of the no embankment on the 
magnitude and the lateral movement profile was investigated by the FEM predictions. A comparison 
of lateral movement profiles is shown in Fig.22b. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Fig.22 Lateral movement profile for all columns 
   
  Generally, the main function of a stabilized mat is to transfer stresses from the 
embankment over the soft clay layer to individual columns to reduce the different settlements. In the 
case of excavation work, the stabilized mat acts as a rigid platform that ties individual columns 
together acting as a column group that effectively resists lateral forces and movements and also 
acting as a relieving platform for surface loads. In the case history, a 0.5-m-thick stabilized mat 
was constructed for this proposes. The effect of the no stabilized mat was simulated by omitting the 
stabilized mat from the top of the DCM columns. As shown in Fig. 23, the CDCM wall simulation 
without the stabilized mat resulted in much larger lateral movements. The maximum lateral 
movement was 93 mm higher than and approximately twice the maximum lateral movement in the 
case of the DCM wall simulation with stabilized mat.  
Columns F, G and H tend to move further toward the excavation together with the precast wall when 
the stabilized mat is removed and replaced with backfill soil, which implies that the first three rows of 
the DCM columns help the precast wall in resisting lateral soil movements. In contrast, the last three 
rows of DCM columns A, B and C do not assist because they move backward excavation due to 
non-existence of stabilized mat to tie them together. Without the stabilized mat, the column 
deformation is a separating deformation, which results in more deflection of the wall as shown in Fig. 
23. 
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Fig.23 Lateral movement profile and settlement behind the wall  
  
 
 
 
 
 

Fig.23 Lateral movement profile and settlement behind the wall 
 
The surface settlement versus distance from the precast wall is shown in Fig. 23. The settlement 
profiles of the CDCM walls with and without the stabilized mat are similar, but the magnitudes are 
different. The maximum surface settlements are 37 and 56 mm for the CDCM walls with and without 
the stabilized mat, respectively. The difference of 19 mm is due to the effect of the stabilized mat, 
which reveals that the differential lateral movement = 93-47= 46 mm causing a differential lateral 
movement = 19 mm. Thus, stabilized mats have greater influence on lateral movement than on 
settlement. The   ratio is 56 mm /93 mm = 0.6 less than that for the case history (with stabilized 
mat). 
The effect of the precast concrete wall was investigated using the FEM to compare the lateral 
behavior of the DCM wall and to the CDCM wall. As shown in Fig. 24, the DCM wall simulation 
resulted in a much larger lateral movement than for the CDCM wall. The lateral movement profile 
shows the wall propped near the surface. Inward movement takes place at a deeper depth because 
the stabilized mat, which has a higher stiffness than does the DCM column, restrains the column 
head. The maximum lateral movement is 107 mm at a depth of 2 m from the surface. The no 
precast wall increased the lateral movement by as much as 2.2 times. Thus, the precast wall is 
effective in reducing the lateral movements.  
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Fig. 24 Effect of stabilized mat on deformation of DCM column 

The surface settlement versus distance from the precast wall is shown in Fig.22. The settlement 
profiles of the CDCM wall and the DCM wall are similar but the magnitudes are different. The 
maximum surface settlements are 52 and 37 mm for the DCM walls and the CDCM walls, 
respectively. Therefore, the differential settlement is 15 mm due to effect of the precast wall. This 
implies that the differential lateral movement = 107-47= 60 mm causing a differential settlement = 15 
mm. Thus, a precast wall has a greater influence on lateral movement than on settlement.  
 Factors that contribute to large settlements do not necessarily produce large horizontal 
movements, but the reverse is always valid, i.e., factors that contribute to a large horizontal 
movement will produce large settlement (Kempfert and Gebreselassie, 2006). Thus, the next Section 
will study parameters affecting only the maximum lateral movements of the CDCM wall. 
 
Field pile load test on stiffened deep cement mixing piles 
The field data from the full-scale pile load tests on DCM and SDCMs were used to verify the 
analysis method used in this study. Fig. 25 illustrates the axial compression load versus settlement 
of both DCM and SDCMs from the field tests and their simulations from this study. Comparing the 
results of the full-scale pile load tests to the simulations shows that the analysis method employed 
can be used with high confidence. 
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Fig. 25 Comparisons of load-settlement curves between test and simulation results of DCM and 

SDCM piles. 
The simulated load-settlement curves of the SDCM piles and the test results of the DCM pile under 
axial loading for various core sizes with the same core volume (Vcore/VDCM) of 1.29, 2.57, 3.68, and 
5.14% are presented in Figs. 26a, 26b, 26c and 26d, respectively. For a core volume of 1.29%, the 
settlements and ultimate bearing capacities for the ordinary DCM pile and SDCM piles show an 
insignificant difference. The differences in settlement and ultimate load between the DCM pile and 
SDCM piles tend to increase as the core volume is increased, as shown in Figs. 26b, 26c and 26d.  
The results indicate that by inserting a core with sufficient Vcore/VDCM, both the load carrying and 
settlement behaviors can be significantly improved. Up to the Vcore/VDCM of 5.14% in this study, the 
effectiveness of the core strongly depends on the ratio of Vcore/VDCM. For the same Vcore/VDCM, 
increasing the length of the core can reduce the settlement at the pile top and increase the ultimate 
bearing capacity, suggesting that a slender shape core is preferable.  However, Fig. 26d also shows 
no significant increase in ultimate capacity (after approaching approximately 325 kN) after the core 
length exceeds 4 m, even though improvements in settlement can still be seen, suggesting an 
optimum value of core length. Further investigation on high strength DCM to ensure that the soil 
failure mode will govern gives an ultimate pile capacity of approximately 324 kN, which is very close 
to that of the maximum value of SDCM. The failure mode of SDCM may change from pile failure to 
soil failure when the length of the core approaches 4.0 m, implying that the optimum core length is 
related to the strength of the DCM socket. 
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Fig. 26 Comparisons of simulated load-settlement curves for various core ratios: a) Vcore/VDCM 

=1.29%; b) Vcore/VDCM =2.57%; c) Vcore/VDCM =3.86% and d) Vcore/VDCM =5.14%. 
To investigate the possibility of using alternative materials for the core, Eucalyptus wood and 
reinforced concrete cores with the same dimensions and shape were analyzed in the pile load test 
on the SDCM simulation using the FEM. Fig. 27 shows the load-settlement curves of the SDCM 
piles with two different core materials for various core sizes. From the figure, the load-settlement 
curves of the wood and concrete SDCM piles with 1 and 2 m long cores are almost identical. With 
increasing core length, the wood SDCM piles show larger settlements under the same applied load 
due to the shortening of the core caused by lower stiffness. However, similar ultimate bearing 
capacities between wood and concrete SDCM piles can be obtained. Therefore, if the settlement 
criterion is not as strict, the core may be made of any construction material that is less stiff and 
cheaper than the concrete. 
The load received by the core is transferred to the enclosed DCM socket before being transferred to 
the surrounding ground. The strength of the DCM socket (qu,DCM) is thus significant for the settlement 
and ultimate bearing capacity of the SDCM piles. In the analyses, a concrete core with a diameter of 
0.18 m and fixed strength is considered while the length of the core (1, 3 and 6 m) and qu,DCM are 
varied.  The qu,DCM of 210 and 420 kPa are used to investigate the performance of stiff core in lower 
strength DCM socket and the possibility of using lower strength DCM socket. The stiffness of the 
DCM socket are consequently calculated by using the empirical relation E50=100 qu,DCM.  
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Fig. 27 Simulated load-settlement curves of SDCM piles with different lengths and core stiffness. 

 

Fig. 28 Simulated load-settlement curves of SDCM piles with different strengths of socketed piles: a) 
core x Lcore = 0.18 x 1.00; b) core x Lcore = 0.18 x 3.00 and c) core x Lcore = 0.18 x 6.00. 



 

30 
 

Fig.28 illustrates the load-settlement curves of the SDCM piles with different qu,DCM and those of the 
DCM piles with the same considered strengths for various core lengths. In Fig. 28a, the SDCM piles 
with a 1 m long core show a slight increase in bearing capacity of the SDCM piles with qu,DCM of 210 
and 420 kPa from the DCM pile. The SDCM pile with qu,DCM of 690 kPa shows an insignificant 
improvement. The increase in bearing capacity becomes more pronounced with increasing core 
length as depicted in Figs.28b and 28c. For the same core length, the difference in bearing capacity 
between the unreinforced DCM and the SDCM becomes larger with decreasing qu,DCM, meaning that 
the effectiveness of the core in the SDCM also depends on the qu,DCM. 

 
Fig. 29 Load distributions along SDCM piles: a) various lengths of core pile and b) various 

combinations of qu,DCM and core length. 
The axial stresses were detected along the length of the SDCM piles from the simulations, and the 
axial loads carried by the SDCM piles are presented in Figs. 29 and 30. These axial loads include 
both that carried by the core and the load transferred to the DCM socket. Generally, axial loads 
decreased with depth as a result of interaction between the soil and the SDCM piles. Fig. 29a 
presents the simulated results of the parametric study on SDCM piles with   =  0.18 m core by 
varying the core lengths among 1, 2, 3, 4, 5 and 6.0 m. Comparing the results shows that the longer 
the core is, the more able the SDCM core is to transfer the applied load to a deeper level. As a 
result, the load shared by the surrounding soil would be smaller. The settlement of the SDCM pile 
with a longer core is then smaller than that of an SDCM pile with a shorter core for the same 
applied load. The SDCM pile with a longer core can also carry a larger load than the SDCM pile with 
a shorter core. In Fig. 29b shows the effect of the strength of the DCM socket, clearly demonstrating 
the effect of the strength of the DCM socket on load transfer along the pile depth. However, the 
effect from the length of the core is superior. 
In Fig. 30, we extended the analyses for investigation under a controlled volume of core. The results 
of SDCM piles with various core lengths and diameters with constant core volumes of 2.57 and 
5.14% are illustrated in Figs. 30a and 30b, respectively. The load distribution along the pile depth of 
an ordinary DCM is also plotted in the figures. In Fig. 29a, for all three applied loads considered, 
only a small effect from the stiffened core can be seen for all three core sizes. In contrast, the effect 
of the stiffened core and its size on load distribution behavior can be captured even under a small 
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applied load (50 kN) as depicted in Fig. 30b.  This indicates that the behavior of an SDCM pile may 
not be significantly improved with an insufficient reinforced core volume. Thus, not only the length of 
the core but also a suitable core diameter must be considered for the SDCM piles. 

 
Fig. 30 Load distribution along SDCM piles with various core lengths: a) Vcore/VDCM = 2.57% and b) 

Vcore/VDCM = 5.14%. 
 
From the load distribution behavior observed, the failure behavior of SDCM piles can be suggested. 
With the strong pile head that is reinforced with the core, the failure of the pile part is thus 
unnecessarily at the pile head. The failure may occur at the level of the core tip where the strength 
of the pile suddenly changes (from composite SDCM to only DCM socket). If the core is significantly 
strong, three types of failure modes are possible, soil failure, pile failure of the at the top part of 
DCM socket and pile failure at the core tip level, depending on the relative strength of the DCM 
socket and the surrounding soil and length of the core. 
 
Numerical Investigation- Parametric Analysis 
Drainage canal slope stabilized with deep cement mixing columns  

 

Fig. 31 The stabilized berm used for a new trial section of drainage 

The results of the analysis in the previous section revealed that the cause of the canal slope failure 
was undrained creep failure caused by a delay in construction. To control the slope’s instability, 



 

32 
 

various stabilizing methods were introduced for a new trial section of the canal. Increasing the 
number of DCM column rows along the canal slope to increase the improvement area was not 
feasible due to the budget limitations for this project. Thus, the construction of a stabilized berm at 
the toe of the canal and the objective of maintain the water at a level of +2.00 m were suggested to 
limit the creep stress induced by the excavation. Figure 30 shows the stabilized berm with a height 
of 1 m, a width of 6.1 m and the same side slope as the excavated canal; the berm was applied in 
the new trial section of this project.  

 
Fig. 32 Comparison of (a) factors of safety (b) lateral movement profiles between canal with and 

without remedy 
Figure 32a shows a comparison of the factor of safety for the two sections of the canal (with and 
without remedial measures). The results show that the factor of safety increased from 1.735 (failure 
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case history without a stabilized berm) to 1.887 (new trial section with a stabilized berm). The factor 
of safety decreased with time due to the effect of undrained-creep until a factor of safety of 1.38 was 
attained after eight days. Based on the case history, a factor of safety of 1.28 was attained for the 
unstabilized berm. The berm is useful for increasing the stability to the required value. However, 
water was released to a level of +2.00 m to counter the lateral movement from creep stress and to 
prevent instability. The water level of+2.00 m increased the factor of safety from 1.38 to 1.53. The 
factor of safety was 1.40 after 25 days. Thus, the time period is sufficient to safely complete the 
roadway construction. The decrease in the average rate of the safety factor was calculated as 
0.00765/day, which is significantly less than the rate in the case history (0.0277 /day).  
Verification of the adopted solution method was performed by installation of an inclinometer at 
location I-1, which is the same location in the field case study. A comparison of the lateral 
movement profiles with and without a berm and the corresponding water level is shown in Fig. 32b. 
The lateral movement was substantially less than the lateral movement in the case history. In 
addition, the rate of lateral movement was significantly reduced from 2 mm/day to 0.4 mm /day. 
Thus, this solution was applied to the entire drainage canal project for both remedial sections and 
the remaining 10-km-long un-constructed parts. The canal has been in service at the proposed level 
of water of +3.00 m for 5 years without any excessive lateral movement by visual observation.  
 
Compound deep cement mixing wall 
Upon completion of the case history, a study on the parameters affecting the lateral movement 
analysis was performed. This section covers a sensitivity study used to analyze the degree of 
influence of different parameters on the maximum lateral movement of the CDCM wall after 
construction. The parameters analyzed are (1) the elastic modulus of the DCM column; (2) 
embedded length of the DCM column; (3) size of the DCM column; (4) thickness of the precast wall 
(5) thickness of the soft clay layer; and (6) effect of the berm size. As mentioned previously, one 
parameter was varied from the case history during each analysis to determine the influence of that 
specific factor. 

Effect of elastic modulus of DCM columns (EDCM) 

Five values of EDCM were considered: 20, 40, 100, 190, 250 and 550 MPa, which covers the 
variation ranges of test results. The values of 20, 190, and 550 MPa correspond to minimum, mean, 
and maximum moduli found in the test results of this study.  

The effect of EDCM on the maximum lateral movements is presented in Fig. 33. The figure 
shows that the column modulus had a substantial effect on the maximum lateral movements. As 
expected, the results show that the overall tendency is the reduction in lateral movements with 
increasing stiffness of the column. However, this reduction is only significant when EDCM varies from 
20 to 100 MPa, but it remains approximately constant for higher values. This means that the 
influence of EDCM is only significant when the material of the column has a low stiffness. The values 
of the maximum lateral movement calculated using minimum, mean and maximum EDCM were 67, 24 
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and 15 mm, respectively. It can be observed that use of the mean value of EDCM in designing the 
CDCM wall underestimates the true value because the lateral movement is approximately two times 
higher than that from the case history (47 mm). The use of the minimum EDCM is more conservative. 
If all DCM columns have high degrees of homogeneity with very-high- quality control (the maximum 
EDCM can be obtained), the maximum lateral movement can be minimized by as much as 15 mm 
using DCM columns in this project.  

 
Fig. 33 Effect of elastic modulus of DCM columns  

 
Alternatively, concrete columns can be used in this project instead of DCM columns to 

minimize the lateral movement. Therefore, EDCM was replaced by the elastic modulus of the concrete 
columns, Econcrete, in analysis. The value of Econcrete used in this study was 27,000 MPa, which is a 
typical value for a concrete column used in pile foundations. This can be considered as a lower 
bound of the maximum lateral movement for the influence of the column modulus. The lateral 
movement value of 6 mm can be minimized using concrete columns instead of DCM columns.  

Effect of improvement area ratio considering the size of DCM column (DDCM)   

To evaluate composites of the treated elements and the surrounding untreated soil, the improvement 
area ratio (ap) is used as follows (Topolnicki 2004): 

                

2
DCM DCM column

p

/ 4( ) net area of soil mixing

respective total area

A D N
a

A A

 
                       (3) 

In this study, the respective total area is the base area of the embankment, DCMD  is the size of the 
DCM column or the diameter of the column, and columnN  is the number of DCM columns under the 
base of embankment. To limit the lateral movement of the CDCM wall, the sizes of DCM column, by 
increasing the diameter of the columns, are introduced in this paper. To evaluate the influence of 
this parameter, three values of DDCM were considered, 0.5, 0.75, and 1 m, corresponding to the 
improvement area ratios of 0.13, 0.29 and 0.52, respectively. The values of ap were calculated by 
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varying the column diameters, and keeping the column spacing constant. The results show (Fig. 34) 
that larger diameter columns leads to less lateral movement. 
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Fig.34 Effect of improvement area ratio considering size of DCM  

 Full blocks are used to create large, highly stable volume of stabilized soil, which act as 
gravity structures corresponding to improvement area ratio of 1. Ideally, the extreme case of this 
parameter is a full soil improvement zone. The full soil improvement zone was constructed by 
replacing the entire soft clay layer under the embankment with the DCM, creating a large block of 
DCM under the embankment. This can be considered as a lower bound of the maximum lateral 
movement for the influence of column size. As shown in Fig. 34, a lateral movement value of 6 mm 
could be minimized using a full soil improvement zone. 

Effect of thickness of precast wall (Tprecast) 

 
Fig.35 Effect of thickness of precast wall (Tprecast) 

The precast wall is a structural member and has a much higher stiffness than the DCM column. 
Thus, the precast wall can be used to reduce lateral movements due to the high stiffness of the 



 

36 
 

concrete material. In this study, the modulus of elasticity of the precast wall was set to be constant; 
therefore, Tprecast represents its stiffness. To study the effect of Tprecast in this paper, various Tprecast 
were examined. The varied thicknesses were 0.1, 0.2 0.3, 0.4, 0.6 and 0.8 m. Fig.35 shows that for 
increasing Tprecast, the lateral displacements decrease as expected. The thickness significantly 
reduces the lateral movements as Tprecast decreases from 0.2 to 0.1 m. The influence of Tprecast is not 
obvious when Tprecas exceeds 0.4 m. Moreover, the reduction in lateral movements is virtually 
constant for a precast wall thicker than 0.6 m. Thus, the use of a precast wall can decrease the 
maximum lateral movement by as much as 24 mm.  

Effect of berm size  

The effect of the berm size was analyzed in this study. The varied berm sizes were 0 (no berm), 4, 
10, 18, 25 and 35%. Fig. 36 shows that for increasing berm size, the lateral displacements 
decrease, as expected. The berm size significantly reduces the lateral movements as it varies from 
0 to     10 %. The influence of the berm size is not obvious when a berm size of 18%. is used 
Moreover, the reduction in the lateral movements is approximately constant for a berm size larger 
than 25%. It would appear from Fig. 36 that an approximately 35% berm size may help to reduce 
the lateral movement by approximately 72%. In other words, the use of a berm can reduce the 
maximum lateral movement by as much as 16 mm.  
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Fig.36 Effect of berm size  

Effect of thickness of soft clay layer (Tsoft clay) 

 Figure 37 shows that for increasing Tsoft clay, the lateral displacements increase, as 
expected. The thicker soft clay layer produces larger active lateral forces acting on the precast wall, 
causing larger lateral movements. This is similar to an excavation in soft clay. Nevertheless, the 
thinner soft clay layer produces smaller active lateral forces, which is similar to an excavation in stiff 
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clay. The thickness of the soft clay layer significantly increases the lateral movements as the Tsoft clay 
increases from 7 to 8 m. The maximum lateral movements range from 20 to 150 mm when Tsoft clay 
varies between 3 and 8 m, respectively. The maximum lateral movement for the case history 
corresponding to Tsoft clay of 5 m is 47 mm.  

 
Fig.37 Effect of thickness of soft clay layer 

 Large lateral movements of the CDCM wall were found in some sections without monitoring 
data but no failures were observed. A subsurface investigation on the causes of the large movement 
was conducted to verify that the design had been correct. One borehole had been drilled to 
investigate soil data at the section where large deformation occurred. The results showed that the 
soft clay layer was thicker than at other sections. A thickness of 8 m was found to cause large 
lateral movement leading to loss of serviceability of the CDCM wall. An under-prediction was found 
in the design. The difference in magnitude of maximum lateral movement was 150-47 =103 mm. 
Therefore, variations in the soil profile are a major problem.  
 
Field pile load test on stiffened deep cement mixing piles 
In this section, the simulated results from the sensitivity study of SDCM piles under axial loading by 
varying the strength of the DCM socket, the strength of the core, core length and core size are 
presented and discussed in terms of ultimate bearing capacity. The 0.6 m diameter and 7.0 m long 
DCM socket pile was applied to all analyses in this section. The Mazurkiewicz method was used to 
determine the ultimate bearing capacity of the pile from simulated load-settlement curves. 
Fig. 38 shows the relationship between the core length ratio (Lcore/LDCM) and the ultimate failure load 
(Qu) of various analysis cases. The three main data sets in the figure represent three different 
strengths of the DCM socket pile (qu,DCM). Each data set includes results from cases with various 
diameters and stiffened core lengths.  For the data set with qu,DCM of 690 kPa, the relationship is 
approximately linearly increasing with increasing stiffened core length from 250 kN at the beginning 
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(Lcore =0) to the maximum value of 325 kN at Lcore/LDCM of 0.45. When the stiffened core length 
exceeds 3.15 m, Qu remains unchanged, indicating that the optimum stiffened core length for SDCM 
piles for qu,DCM of 690 kPa is 3.15 m.  The beginning 250 kN refers to the calculated Qu of the 
ordinary DCM pile under pile failure mode with a DCM strength of 690 kPa. The Qu of 325 kN is 
very close to the calculated Qu of the ordinary DCM pile, which is determined under soil failure mode 
based on alpha method. At the stiffened core length of 3.15 m (Lcore/LDCM=0.45), the failure mode of 
the SDCM pile may change from pile failure to soil failure. By further investigating the failure 
behavior of SDCM piles with the optimum Lcore/LDCM from the simulation, the MCPs were found to not 
propagate into the DCM socket but to the soil at the tip of the DCM pile up to failure, changing the 
failure mode to soil failure. With increasing core length, soil failure governs the behavior of the 
SDCM, explaining the constant Qu with increasing Lcore beyond the optimum value. 

 
Fig. 38 Lcore/LDCM versus ultimate failure load (Qu). 

For the SDCM piles with qu,DCM of 420 and 210 kPa, the Qu also linearly increases with increasing 
core length to certain values, and the slopes of these two relationships are almost the same and 
very close to that of the previous case. Beyond these values (Lcore/LDCM =0.76 for 420 kPa and 0.90 
for 210 kPa), the values of Qu remain constant even as the core lengths further increase. However, 
the final values of Qu for these two cases are lower than the previous case, and the optimum core 
lengths are longer at 5.32 m for qu,DCM of 420 kPa and 6.51 m for 210 kPa. The results reveal that 
the strength of the DCM socket has a significant effect on the optimum stiffened core length and 
ultimate bearing capacity of SDCM piles. A lower strength DCM socket requires a longer core to 
reach its optimum state. With an insufficiently strong DCM socket because the DCM socket cannot 
resist the load transferred from the stiffened core, the failure happens in the DCM socket at the top 
part of the pile. In this case, the failure is always governed by pile failure mode; therefore, the Qu is 
always less than that at the soil failure condition. 
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Fig. 39 Lcore/core versus ultimate failure load (Qu). 

Fig. 39 illustrates the relation between the Qu with Lcore/core using the same data sets as Fig. 38. In 
the same fashion, Qu linearly increases with increasing Lcore/core before remaining constant at a 
certain Lcore/core. The optimum diameter for stiffened core SDCM piles considered in this study can 
be obtained from this relationship if the optimum length has been given from Fig. 38, e.g., the 
optimum diameter of stiffened core for DCM-C1 with qu,DCM =690 kPa is 0.21 m. The optimum 
diameter of the stiffened core increases with decreasing strength of the DCM socket. 
The appropriate dimensions of the stiffened core in SDCM piles may be preliminarily determined 
from Figs. 38 and 39. However, both figures are for specific soil conditions and a specific DCM 
socket size.  
Based on the results obtained, increasing in the core length causes the load to transfer to a deeper 
level. Consequently, the failure position in the SDCM piles may change from the top of the DCM pile 
to the core tip level. However, the soil surrounding the SDCM pile also develops the failure with 
increasing load, particularly at the tip of the SDCM pile. Therefore, the strength of the DCM socket 
has a strong influence on the failure mode. If the DCM socket is very strong, it can resist higher 
loads. By transferring the large loads to a deep enough level by increasing the core length, the soil 
surrounding the SDCM pile can completely develop the failure. This condition does not require a 
very long core. The failure is then governed by the soil failure in the same manner as the soil failure 
condition of the DCM pile. The Qu then equals the soil failure condition of the DCM pile. Increasing 
the core length beyond this level shows no further improvement. 
For a less strong DCM socket, with the load transferred to a deeper level by the core, the failure 
happens in the DCM socket at the core tip level. With increasing core length, the composite material 
can handle larger loads, so the Qu increases with increasing core length. However, the load is 
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mainly concentrated at the top of the SDCM pile. To a certain core length (depending on the qu,DCM) 
with higher load concentration at the top, the DCM socket at the top part of the pile can no longer 
resist the load. The failure starts at this part and the SDCM pile can then receive no greater a load. 
The failure mode then remains the pile failure, though not at the core tip. Even if the core is longer, 
the DCM socket at the top part of the pile cannot resist a load larger than a certain level. Therefore, 
the Qu remains constant with increasing core length.  

 
Fig. 40 Schematic diagram showing the relationship between Lcore/LDCM and Qu of SDCM and the 

associated failure modes. 
 

By connecting the optimum points of Lcore/LDCM from various data sets in Fig. 38, a locus of optimum 
core length can be obtained. Theoretically, this locus can be extended with a horizontal line (from 
point S to C) that distinguishes the zones between pile and soil failure as seen in Fig. 40. Moreover, 
by assuming a line starting with the y-intercept of Qu (point I) computed from the qu,DCM = qu,soil 

having the same slope as the others to the x-coordinate of Lcore/LDCM =1, the point J can be defined, 
where qu,soil is defined as the unconfined compressive strength of the native soil. Noted that, a linear 
relationship cannot be clearly obtained by the data set with low qu,DCM (210 kPa) from the results in 
Figs. 38 and 39. This means that the diameter of the core plays more significant role in SDCM piles 
with low qu,DCM. Then it is represented by the gray area in the figure. The completed locus can then 
be extended to point J. Inside the locus of optimum core length (points B and F), the failure is 
dominated by DCM pile failure at the core tip level and increasing the core length can increase the 
Qu, while the failure behavior of SDCM piles for the zone outside the locus (points G and H) is 
governed by the failure of the top part of the DCM socket. Increasing core length thus has an 
insignificant influence on the Qu of an SDCM pile. This locus can also be used to suggest the 
optimum length of the core for SDCM piles with different strengths of DCM sockets. The hatch area 
inside the locus suggests that, in engineering practice, the qu,DCM at soil failure consideration can be 
decreased to a certain value while maintaining the maximum Qu by inserting a stiffened core. 
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Conclusions 
The numerical analyses of case studies were performed based on the developed analysis method in 
this study to 1) investigate the failure behavior 2) evaluate the influencing factors on the 
performance 3) evaluate the potential of inserting a stiff core to improve the performance of DCM 
stabilized earth structures. Based on the mentioned preliminary investigation, 1) remedial alternative 
and future improvement on design consideration 2) understanding on key factors for future design 3) 
possible innovation for future implementation can be discussed and concluded. The conclusions that 
can be drawn from this study are as follows; 

1. The numerical analysis based on reasonable and rational method is proved to be effective 
means for investigating the behaviors of various DCM stabilized earth structures. 

2. With the reliable analysis method, parametric study could provide useful information to 
understand the complex behaviors of various DCM stabilized earth structures as well as the 
key influencing factors. This provides the possibility to improve the design concept in the 
future works. 
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Abstract A compound deep cement mixing retaining

wall system is a combination of deep cement mixing

(DCM) columns and precast reinforced concrete walls.

This type of retaining wall was used in a deep excavation

for a reservoir construction project in a soft clay area in

Thailand. During construction, an inclinometer casing was

installed to monitor the lateral movement profiles of this

retaining wall system until construction had been com-

pleted. Studies on the parameters that affect the lateral

movements of retaining walls of this type are limited

because of the complex geometry involved. In this paper, a

three-dimensional numerical model is first calibrated using

an instrumented case history. Then, an analysis of the

results for this case history is presented to characterize the

wall behavior in terms of the ground settlement induced by

wall deflection during excavation and in terms of lateral

wall movement. Finally, a parametric study is performed.

The results provide information on the influence exerted on

the lateral wall movement by the following factors: the

elastic modulus of the DCM columns, the embedded length

of the DCM columns, the size of the DCM columns, the

thickness of the precast wall, the thickness of the soft clay

layer and the berm size. The influences of these factors are

compared and rated in terms of their degree of importance.

Keywords Deep mixing � Excavation � Parametric study �
Simulation � Soil stabilization

1 Introduction

Over the past 20 years, deep cement mixing (DCM) col-

umns have been introduced to support deep excavations in

soft clay in Scandinavia, Japan, Germany, the USA and

Asia [2, 6, 21, 26–28, 34, 39, 40, 42, 43, 45, 49]. A DCM

wall is used to create a gravity-type wall by vertically

reinforcing the soil. Such a wall can function either as a

temporary support for an excavation or as a permanent

retaining wall. As opposed to conventional construction,

when such a support structure is used, it is not necessary to

halt excavation to place steel bracings or tie-back anchors

to support the wall as the excavation becomes deeper [4,

40]. A DCM column is formed by mixing a cement-based

slurry with the existing soft clay. The DCM column for-

mation process is typically performed via mechanical dry

mixing, wet mixing or grouting [33]. A typical installation

may consist of multiple columns, usually reinforced with

beams to resist bending moments [36]. An array of such

columns, 0.5–3 m in diameter and installed in the ground

to the appropriate depth, can be used to construct a com-

posite gravity wall, as shown in Fig. 1.

In the current design concept, a combination of two

popular forms of DCM columns is utilized. First, a row of

tangent or secant columns is formed along the intended line

of the proposed excavation. Then, additional vertical

reinforcing soil–cement columns are added in a pattern that

will ensure composite action of the mass encompassed by
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the DCM columns. In a typical installation, there are either

three or four rows of staggered, circular DCM columns

forming a gravity structure that typically has a width of

0.6–0.8 times the exposed wall height. The DCM columns

are capped by a thick layer of mixed cement and soil/spoil

from their construction. This cap is used to tie individual

elements together and also to act as a relieving platform for

surcharge loads resulting from construction traffic and

material and building surcharges.

Permanent walls have been constructed using this sys-

tem with the addition of a concrete facing to the DCM wall,

resulting in a structure that is called a ‘‘compound DCM

(CDCM) wall.’’ The concrete facing acts as a stronger

member resisting any lateral active force, whereas the

DCM columns behind the concrete facing stabilize the soft

clay. Mun and Briaud [22] have reported the construction

of a full-scale DCM wall in sand at Texas A&M Univer-

sity. The constructed DCM wall was approximately 40 m

long, 8 m high and 5.6 m wide, similar in configuration to

that shown in Fig. 1. The maximum lateral movement of

the wall was found to be 25 mm.

The influences of various parameters on the settlement

of an embankment built on soft soil reinforced with DCM

columns have been investigated via two-dimensional (2D)

numerical analysis by Abusharar et al. [1], Borges and

Marques [3], Huang and Han [13], Jiang et al. [16], Oli-

veira et al. [30] and Zhang et al. [51]. The most extensively

studied parameters included the length, spacing and stiff-

ness of the columns because these factors significantly

affect the amount of settlement. Mun et al. [23] studied the

behavior of DCM walls in sand via three-dimensional

numerical analyses. They concluded that the relieving

platform, column size and embedment depth are the most

important design parameters. Borges and Guerra [4] con-

ducted 2D finite element (FE) analyses of cylindrical

excavations in clayey soils retained by jet grout walls. The

embedded length of the wall significantly affected the

consolidation settlement of the top surface of the supported

soil, whereas the horizontal movement of the wall was

significantly reduced with an increase in the elastic mod-

ulus of the wall. The research cited above was concerned

only with parameters affecting the settlement of embank-

ments built on soft soil and the parameters affecting the

lateral movement of DCM walls; by contrast, only limited

parametric studies on the lateral movement of CDCM walls

are available.

In this paper, the initial calibration of the FE model used

in this study is first discussed. An analysis of the results for

the analyzed case history is then presented to characterize

the performance of the CDCM wall. Finally, a parametric

study is conducted to evaluate the influence of various

factors on the lateral wall movement. These factors include

the elastic modulus of the DCM columns, the embedded

length of the DCM columns, the size of the DCM columns,

the thickness of the precast wall, the thickness of the soft

clay layer and the berm size. The influences of these factors

are evaluated and rated.

2 Wall description, instrumentation and soil
conditions

The case history considered here is that of a reservoir

construction project conducted by the Electricity Generat-

ing Authority of Thailand (EGAT) at Wang Noi Power

Plant, Thailand. The variations in the soil profile were

obtained from five boreholes (BH-1, BH-3, BH-4, BH-5

and BH-6), as shown in Fig. 2a. The uppermost layer

consisted of a soft clay subsoil layer underlain by a stiff

clay layer. The thicknesses of the soft clay layers varied

from 3 to 5.5 m in the area excavated for the construction

of the reservoir. The maximum thickness of the soft clay

layer determined from BH-1 was 8 m. Figure 2b presents

the soil properties obtained from borehole BH-5, which

include the unit weight, natural water content (wn), liquid

limit (LL), plastic limit (PL), compression index (Cc),

swelling index (Cs), initial void ratio (eo) and undrained

shear strength (Su). The compression and swelling indices

were determined from oedometer tests. The undrained

shear strengths of the soft clay and stiff clay were obtained

from field vane shear tests and unconfined compression

tests, respectively. The groundwater table was located at a

depth of 1.50 m below the ground surface. Figure 2b

shows that the undrained shear strengths increased almost

linearly with depth. According to the Unified Soil

Fig. 1 Typical DCM wall a plan view, b section view
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Classification System (USCS), both the soft clay and the

stiff clay were classified as highly plastic clay (CH).

The constructed CDCM wall was approximately 830 m

long, 5.5 m high and 10 m wide. The CDCM wall layout is

depicted in Fig. 3. A precast concrete wall was first driven

to a depth of -8.0 m, and subsequently, a tangential DCM

column wall was constructed behind the precast concrete

wall using deep jet grouting with a jet pressure of 20 MPa.

The water–cement ratio of the slurry was 1.0, and the

cement content was 225 kg/m3 of soil. Then, the DCM

columns beneath the embankment roadway were installed

in a triangular pattern. All of the DCM columns had a

diameter of 0.5 m and a depth of -6.00 m on the

embankment side. A stabilized mat with a thickness of

0.5 m consisting of soil–cement slurry was constructed

spanning the length of the wall. Moreover, a 2-m-long

DCM column wall was also constructed near the precast

concrete panels at the bottom of the reservoir at a depth of

-8.00 m. The modified excavation was performed in two

steps. The first step consisted of excavation to a level of

-3.50 m. Next, excavation with a slope of 1:7.5 from an

elevation of -3.50 m in front of the retaining wall to the

same bottom level (elevation -5.50 m) was performed to

create a counterweight berm as a permanent support. A

70-mm-diameter inclinometer casing was grouted into

predrilled holes to monitor horizontal wall movements. The

inclinometer was installed in the subsoil layer at a depth of

-8.5 m.

3 DCM column properties

Core samples were randomly extracted from the DCM

columns at various depths throughout the construction area

and subjected to unconfined compression tests in the lab-

oratory to determine the unconfined compressive strength

qu(DCM) and the secant modulus of elasticity corresponding

to 50 % of the unconfined compressive strength EDCM. The

unconfined compressive tests were performed on samples

of 50 mm in diameter and 100 mm in height. The values of

the unconfined compressive strength were found to range

from 0.6 to 5 MPa, with an average value of 1.6 MPa,

whereas the modulus of elasticity was found to range from

20 to 550 MPa, with an average value of 190 MPa,

Fig. 2 a Variation of soil profiles of construction project, b soil properties for borehole BH-5
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indicating an empirical relationship of EDCM = 102-

qu(DCM), as shown in Fig. 4. The ratio EDCM/qu,(DCM) of

102 is consistent with the test results obtained by Lorenzo

and Bergado [20] and Neramikornburi et al. [24, 25].

4 Numerical analysis of the field case study

4.1 Finite element mesh and boundary conditions

A finite element simulation was performed to assist in

understanding the behavior of the CDCM column wall

using the Plaxis 3D Foundation software version 2.2 [32],

which enables realistic simulations of construction

sequences. The 3D FE model consisted of the DCM col-

umns, embankment, stabilized mat, foundation soils and

precast concrete wall. The basic soil elements of a 3D FE

mesh represented by 15-node wedge elements, as shown in

Fig. 5a, were used to model the DCM columns, embank-

ment, stabilized mat and foundation soils. These elements

were composed of 6-node triangular faces in the xz planes,

as formed through 2D mesh generation, and 8-node

quadrilateral faces in the y direction. The precast concrete

wall was modeled using 8-node quadrilateral plate ele-

ments with six degrees of freedom per node (Fig. 5b).

Three translational degrees of freedom (ux, uy and uz) and

three rotational degrees of freedom (/x, /y and /z) were

utilized. Along the degenerate soil elements, the walls were

composed of 6-node triangular plate elements, compatible

with the triangular sides of the degenerate soil elements.

To simulate the soil interaction between the precast wall

and the foundation soils, interface elements were assigned

around the periphery of the precast wall. These interface

elements differed from the 8-node quadrilateral elements in

that they contained pairs of nodes with zero thickness

instead of single node, as illustrated in Fig. 5c. The

advantage of these pairs of nodes was that they permitted

slipping and gapping upon the occurrence of differential

displacements. The properties of the interface elements

were related to the soil model parameters of the sur-

rounding soil, including the friction angle (/soil) and

Fig. 3 CDCM wall layout a plan view, b section view

Fig. 4 Secant modulus versus unconfined compressive strength from

cored DCM samples
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cohesion (csoil). The strength reduction factor Rinter was the

main interface parameter. The interface properties were

calculated from the soil properties indicated in the asso-

ciated data set as follows:

Rinter ¼
cinter

csoil
¼ tan/inter

tan/soil

ð1Þ

where /inter and cinter are the friction angle and cohesion,

respectively, of the interface. For the analysis presented in

this paper, Rinter values of 1.0 and 0.5 were used to model

the interface behavior of precast concrete walls driven into

soft clay and stiff clay [44], respectively. There were no

interface elements between the periphery, the DCM col-

umns and the surrounding foundation soils because the

shear strength at the interface between a DCM column and

the surrounding clay was higher than that of the sur-

rounding soft clay foundation [46, 47].

The CDCM wall shown in Fig. 3a is truly three-di-

mensional, as each DCM column is not continuous in the

out-of-plane direction. However, by considering planes of

symmetry (symmetric boundaries), it is possible to analyze

only a three-dimensional slice. Figure 6 illustrates the 3D

FE mesh, consisting of more than 12,240 elements, that

was used in the back-analysis, which corresponds to the

CDCM column wall configuration depicted in Fig. 3. At

the bottom of the FE mesh, the displacements in the x,

y and z directions were set to zero. The vertical model

boundaries parallel to the yz plane were fixed in the x di-

rection and free in the y and z directions. In addition,

symmetric conditions required that the vertical model

boundaries parallel to the xz plane were fixed in the y

direction and free in the x and z directions. To avoid

boundary effects, the length and depth of the model were

chosen to be 45 and 20 m, respectively, and its width was

1.5 m because of symmetry considerations. The simulated

width of the excavation was chosen to be 25 m, whereas

the unexcavated side was chosen to be 20 m from the side

boundary of the model. The circular columns were mod-

eled as octagonal cylindrical elements with the same cross-

sectional area as circular columns with a diameter of 0.5 m.

The following construction stages were considered in the

FE calculations:

Stage 0: generation of the initial stresses (Ko condition)

Stage 1: installation of the precast concrete wall

Stage 2: installation of the DCM columns

Stage 3: installation of the stabilized mat

Stage 4: construction of the embankment

Stage 5: excavation

4.2 Constitutive model and model parameters

The DCM columns, stabilized mat and embankment were

modeled as linearly elastic to perfectly plastic materials

using the Mohr–Coulomb model (MCM) [1, 10, 12, 23, 46,

47]. The tensile strength (rt) of the DCM columns and the

stabilized mat, calculated based on the tension cutoff used

in the model, was 16 % of qu(DCM) [14]. The precast con-

crete wall was modeled as structural elements using a

linear elastic model (LEM) [7].

The hardening soil model (HSM) is an advanced model

for simulating the behaviors of various types of both soft

and stiff soils [15, 37, 38, 41]. The yield surface of a

hardening plasticity model can expand, whereas that of the

MCM is fixed. Shear hardening is used to model irre-

versible strains due to primary deviator loading. Com-

pression hardening is used to model irreversible plastic

strains due to primary compression in oedometer loading

and isotropic loading. When subjected to primary deviator

loading, soil exhibits a decreasing stiffness, and

Fig. 5 Distribution of nodes and stress in each element a 15-node wedge element, b 8-node plate element, c 16-node interface element [32]
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simultaneously, irreversible plastic strains develop. In the

special case of a drained triaxial test, the observed relation

between the axial strain and the deviator stress can be well

approximated by a hyperbola. The HSM, however, super-

sedes the hyperbolic model by far by means of using the

theory of plasticity rather than the theory of elasticity to

include soil dilatancy and introduce a yield cap [5]. The

HSM utilizes five basic deformation parameters: the ref-

erence secant stiffness in standard drained triaxial tests

(E50
ref), the reference tangential stiffness for primary

oedometer loading (Eoed
ref ), the reference unloading and

reloading stiffness (Eur
ref), the unloading/reloading Poisson’s

ratio (vur) and the power of the stress-level dependency of

the stiffness (m). The shear strength parameters according

to the MCM include the effective cohesion (c0) and the

dilatancy angle (w). The values of the parameters consid-

ered in this study are all effective values. The HSM was

used to model the behavior of both the soft and stiff clays.

4.3 Soil parameter calibration for soft and stiff clay

layers

A calibration of the laboratory test results and the HSM

was performed to determine the best parameters for sim-

ulating the behaviors of the soft and stiff clays. Conven-

tional oedometer tests were performed on soft clay and stiff

clay specimens acquired from the project site at depths of

-2.5 and -7.5 m, respectively. The test results are pre-

sented in the form of e� log r0v curves, as shown in Fig. 7.

These tests included loading and unloading, from which the

loading stiffness, the unloading stiffness and the power of

the stress-level dependency of the stiffness could be

determined. Therefore, all stiffness parameters could be

obtained by calibrating the HSM using the e� log r0v
curves from the laboratory tests.

Fig. 6 Typical finite element mesh used in this study

Fig. 7 Oedometer test results and their simulations from the HSM

(using best fit input parameters) a soft clay, b stiff clay
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This section reports the results of modeling the

oedometer tests in the Plaxis 2D finite element software

package using an axis-symmetric geometry of

10 9 30 mm, as shown in Fig. 8. The simplified geometry

in the oedometer model represented one quarter of the soil

specimen. The deformations along the boundaries (lines

AC, CD and BD) were kept free to allow smooth move-

ment along the axes of symmetry, whereas the deforma-

tions perpendicular to the boundaries were fixed. The

boundary AB was free to move. The applied normal

effective stress was simulated as a distributed load system

r0v. A 15-node triangular element was selected for this

analysis. The cluster, representing a quarter of the soil

specimen in the oedometer test, was divided into soil ele-

ments during the mesh generation process. The global

coarseness was set to medium; thus, the number of ele-

ments generated was approximately 290. The input shear

strength parameters c0, /0 and w for the soft and stiff clays

were obtained from previous research on the shear strength

parameters of Bangkok clay conducted by Voottipruex

et al. [46, 47].

E50
ref, Eoed

ref and Eur
ref are independent input parameters in

the HSM. The stiffness parameter E50
ref is practically equal

to Eoed
ref , as confirmed by the results of tests of soft Bangkok

clay reported by Surarak et al. [41] and applied in many

previous studies [15, 18, 23, 50]. A value of vur = 0.2 is

most commonly used in this model [17, 37, 52]. Thus, only

three stiffness parameters, Eoed
ref , Eur

ref and m, were treated as

independent inputs. The stiffness parameters Eoed
ref and Eur

ref

were calculated from the compression index (Cc), swelling

index (Cs) and initial void ratio (e0), which were deter-

mined from the e� log r0v curves for the soft and stiff

clays, as shown in Fig. 7. The relationship between these

two parameters is given by

Eref
oed ¼

2:3 1þ e0ð Þpref
Cc

ð2Þ

Eref
ur ¼ 2:3 1þ e0ð Þ 1þ vurð Þ 1� 2vurð Þpref

1� vurð ÞCs

ð3Þ

where pref is the reference confining pressure, with a value

of 100 kPa. Therefore, only one parameter, m, was cali-

brated. This parameter was adjusted to obtain suitable val-

ues to yield the best fit results for the e� log r0v curve. The
results presented in Fig. 7 reveal good agreement for the

e� log r0v curves for both the soft clay and the stiff clay.

Therefore, suitable parameters for the soft and stiff clays

used in the 3D FE calculations for this study were obtained,

as presented in Table 1. Note that the E50
ref values used in

this study were 1 and 9 MPa for the soft and stiff clays,

respectively. These two values are consistent with those

derived directly from the results of isotropically consoli-

dated-drained triaxial compression tests performed on

Bangkok clay by Surarak et al. [41], which were 0.8 and

9.5 MPa for soft and stiff clays, respectively.

4.4 Model calibration using field observations

Figure 9 presents a lateral movement profile of the CDCM

column wall measured after the completion of the excava-

tion. The maximum lateral movement was found to be

43 mm at a depth of 1 m below the surface. Because of the

variations in the elastic modulus values of the DCM col-

umns, which are shown in Fig. 4, the calibration of the field

observation results and the MCM was performed using 3D

FE models, as shown in Fig. 6, to obtain reasonable values

of the elastic modulus to simulate the behavior of the DCM

columns. The parameters for the embankment, stabilized

mat, precast wall and DCM columns that were considered

for the calibration of the model are illustrated in Table 2.

The moduli of the DCM columns (EDCM) were varied such

that the simulated lateral movements reproduced the mea-

sured lateral movement profile. The back-calculated value

for EDCM was 40 MPa, which yielded the best fit to the

lateral movement profile and also lies within the range of

EDCM values obtained from the field core samples, as shown

in Fig. 4. Because the inclinometer casing was installed in

the subsoil layer at a depth of 8.5 m, the tip of the incli-

nometer may have been subject to a certain amount of

movement. Therefore, it was necessary to adjust for this

lateral movement using the simulated data. The simulated

lateral movement data show that there was a lateral move-

ment of 2.1 mm at a depth of 8.5 m (the location of the tip

of the inclinometer casing). Thus, the measured lateral

movement profile of the CDCM column wall was adjusted

by including a lateral movement magnitude of 2.1 mm. The

measured data (after adjustment) are also shown in Fig. 9

for comparison. The lateral movement profile obtained

through 3D FE calculations using an EDCM of 40 MPa was

the so-called case history adopted as the ‘‘base problem’’ for

the analysis of the results for the case history and the

parametric study presented in the following sections.Fig. 8 Simplified geometries of oedometer test in finite element

models
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5 Analysis results of the case history

Ground movements in and around excavations are caused

by changes in the stress field in the surrounding material,

primarily due to the horizontal and vertical relief of

stresses. Horizontal stress relief leads to horizontal wall

movement and settlement of the ground around an exca-

vation, whereas vertical stress relief at the base of an

excavation can give rise to both heaving of the soil beneath

the base and lateral wall movement. The ability to predict

the ground settlement behind the wall is very important

because it is directly related to the safety of nearby struc-

tures. Ground settlement is induced by wall deflection

during excavation. During excavation, the relief of hori-

zontal stresses results in inward movement of both the

ground and the wall. This horizontal wall movement results

in the settlement of the ground behind the wall. Ground

movements can be categorized as horizontal movement of

the wall, settlement behind the wall and heaving of the

bottom of the excavation [18]. However, only horizontal

movement and settlement are considered in this section.

5.1 Effect of the embankment

The lateral movement profiles for columns A–H (Fig. 3)

and the precast wall obtained from the FE predictions are

shown in Fig. 10a. The shape and magnitude of the lateral

movements for columns F, G and H are similar to those for

the precast wall. They tend to move further toward the

excavation. This implies that they move laterally together.

The magnitude of the lateral movements gradually

decreases with increasing distance from the precast wall.

An inverse lateral movement profile is observed for col-

umns A, B and C. The lateral movement at depths of

2.5–5 m exhibits an inverse lateral movement profile

because of the effect of the embankment load. However,

the lateral movement at depths of 2.5–0 m exhibits a nor-

mal lateral movement profile (toward the excavation)

because of the effect of the horizontal relief of stresses. The

onset of the inverse profile can be estimated to lie at half of

the embankment width. The effect of the absence of an

embankment on the magnitude and profile of the lateral

movement was investigated based on the FE predictions.

The absence of an embankment was simulated by deacti-

vating the embankment geometry. A comparison of the

resulting lateral movement profiles is presented in

Fig. 10b.

The maximum lateral movement of the wall can be

related to the depth of excavation. According to Clough

Table 1 Parameters used in HSM

Soft clay Stiff clay

Unit weight, c (kN/m3) 15 18

Secant stiffness, E50
ref (kPa) 1000 9000

Tangential stiffness, Eoed
ref (kPa) 1000 9000

Unloading and reloading stiffness, Eur
ref

(kPa)

6500 120,000

Power of the stress-level dependency of the

stiffness, m

0.8 0.4

Poisson’s ratio for unloading–reloading, vur 0.2 0.2

Effective cohesion, c0 (kPa) 2 30

Effective friction angle, /0 (�) 22 26

Angle of dilatancy, w (�) 0 0

Over consolidation ratio, OCR 1.5 8

Material behavior Undrained Undrained

Fig. 9 Measured versus simulated lateral wall movements

Table 2 Parameters used in MCM and LEM

Embankment Stabilized

mat

DCM

column

Precast

wall

Model MCM MCM MCM LEM

Unit weight, c
(kN/m3)

20 15 15 24

Elastic

modulus,

E (kPa)

20,000 100,000 40,000 2.6 9 107

Poisson’s

ratio, m
0.33 0.25 0.33 0.15

Cohesion,

c (kPa)

10 900 400 –

Friction angle,

/ (�)
30 0 0 –

Tensile

strength, rt
(kPa)

– 144 64 –

Material

behavior

Drained Undrained Undrained –
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and O’Rourke [8], on average, the maximum horizontal

deflection of walls in stiff clays, residual soils and sands is

approximately 0.2 % of the depth of excavation, but there

are cases in which it becomes 0.5 % or greater. The ratios

were found to be 47 mm/5.5 m = 0.85 % and 18 mm/

5.5 m = 0.3 % for CDCM walls with and without an

embankment, respectively. The ratio of 0.85 % is similar to

those for diaphragm walls and soil–cement walls reported

by Clough and O’Rourke [8] and Hsieh et al. [11].

The magnitude of the surface settlement versus the

distance from the precast wall is shown in Fig. 11. The

settlement magnitudes at the back of the precast wall were

obtained from the FE predictions for columns A–H and for

the precast wall, as shown in Fig. 11. The settlement

magnitudes of the CDCM wall represented in the case

history gradually decrease with increasing distance from

the precast wall [7]. The minimum and maximum settle-

ments were found to be 2 and 38 mm for columns H and B,

respectively. Greater settlement was calculated at the back

of the wall because of the embankment loading. Thus, the

maximum differential settlement was 36 mm. Numerical

simulations without the effects of embankment loading

resulted in the same amount of settlement at column H

because of the effect of the precast wall. Elsewhere, much

smaller and more uniform settlement magnitudes were

found. The maximum settlement and maximum differential

settlement were only 9 and 5 mm, respectively. Therefore,

the maximum differential settlement due to the embank-

ment loading was 36 mm - 9 mm = 27 mm.

According to Clough and O’Rourke (1990) [8], on

average, the maximum settlement of walls in stiff clays,

residual soils and sands is approximately 0.2 % of the

depth of excavation, but there are cases in which it

becomes 0.5 % or greater. The ratios in this project were

found to be 38 mm/5.5 m = 0.69 % and 9 mm/

5.5 m = 0.16 % for CDCM walls with and without an

embankment, respectively. By contrast, Duncan and Ben-

tler [9] demonstrated that there is a wide variation in the

ratio between the maximum vertical settlement dv(max) and

the maximum lateral movement dh(max). The ratio dv(max)/

dh(max) varies between 0.25 and 4.0. This wide variation is

an indication of the importance of construction procedures

and construction details. Thus, the values of the ratio

dv(max)/dh(max) are 38 mm/47 mm = 0.80 and 9 mm/

20 mm = 0.5 for CDCM walls with and without

embankments, respectively.

5.2 Effect of the stabilized mat

Generally, the primary function of a stabilized mat is to

transfer stresses from the embankment over the soft clay

layer to individual columns to reduce the differences in

settlement. In the case of excavation work, the stabilized

mat acts as a rigid platform that ties individual columns

together, causing them to act as a unit to effectively

resist lateral forces and movements, and also acts as a

relieving platform for surface loads. In the case study

considered here, a 0.5-m-thick stabilized mat was con-

structed for this purpose. The effect of the absence of a

stabilized mat was simulated by omitting the stabilized

mat from the top of the DCM columns. As shown in

Fig. 11, the CDCM wall simulation without the stabilized

mat yielded much larger lateral movements. The maxi-

mum lateral movement was found to be 93 mm greater

than and approximately twice the maximum lateral

movement observed in the case of the DCM wall sim-

ulation with the stabilized mat.

Columns F, G and H tend to move farther toward the

excavation, together with the precast wall, when the sta-

bilized mat is removed and replaced with backfill soil,

which implies that the first three rows of DCM columns

help the precast wall to resist lateral soil movements. By

contrast, the last three rows of DCM columns, A, B and C,

do not assist in this manner because they move backward,

away from the excavation, because of the absence of a

stabilized mat to tie them together. Without the stabilized

mat, the columns undergo a separating deformation, which

results in greater deflection of the wall, as shown in

Fig. 12.Fig. 10 Lateral movement profile for all columns
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The surface settlement versus the distance from the

precast wall is shown in Fig. 11. The settlement profiles of

the CDCM walls with and without the stabilized mat are

similar, but the magnitudes are different. The maximum

surface settlements are 37 and 56 mm for the CDCM walls

with and without the stabilized mat, respectively. The

difference of 19 mm between these values can be attributed

to the effect of the stabilized mat and reveals that a dif-

ferential lateral movement of 93 mm - 47 mm = 46 mm

causes a differential surface settlement of 19 mm. Thus,

stabilized mats have a stronger influence on lateral move-

ment than on settlement. The dv(max)/dh(max) ratio is

56 mm/93 mm = 0.6, less than that for the case with the

stabilized mat.

5.3 Effect of the precast wall

The effect of the precast concrete wall was investigated

using the FE model to compare the lateral behavior of

the CDCM wall with that of the corresponding DCM

wall. As shown in Fig. 11, the DCM wall simulation

yielded a much larger lateral movement than that for the

CDCM wall. The lateral movement profile indicates that

the wall is propped up near the surface. Inward move-

ment occurs at a deeper depth because the stabilized

mat, which has a higher stiffness than that of a DCM

column, restrains the column head. The maximum lateral

movement is 107 mm at a depth of 2 m from the sur-

face. The absence of a precast wall results in an increase

in the lateral movement by as much as a factor of 2.2.

Thus, the precast wall is effective in reducing lateral

movements.

The surface settlement versus the distance from the

precast wall is shown in Fig. 11. The settlement profiles of

the CDCM wall and the DCM wall are similar, but the

magnitudes are different. The maximum surface settle-

ments are 52 and 37 mm for the DCM and CDCM walls,

Fig. 11 Lateral movement profile and settlement behind the wall

Fig. 12 Effect of stabilized mat on deformation of DCM column

a with stabilized mat, b without stabilized mat
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respectively. Therefore, the differential settlement due to

effect of the precast wall is 15 mm. This implies that a

differential lateral movement of 107 mm - 47 mm =

60 mm causes a differential settlement of 15 mm. Thus,

the precast wall exerts a stronger influence on lateral

movement than on settlement.

5.4 Effect of the front DCM column wall

In the case study considered here, the DCM column wall in

front of the precast wall was installed to increase passive

resistance, resulting in a limit on lateral movement. The

influence of the front column wall was investigated by

removing it from the model. The results show (Fig. 13) that

the absence of the front column wall has very little influ-

ence on the lateral movement. This implies that the CDCM

wall without the front column wall already exhibits suffi-

cient passive resistance to limit the lateral movement.

Thus, the front column wall is useless in this wall system.

Factors that contribute to large settlements do not nec-

essarily produce large horizontal movements, but the

reverse is always true, i.e., factors that contribute to large

horizontal movements will produce large settlements [18].

Thus, the next section will address parameters that affect

only the maximum lateral movements of the CDCM wall.

6 Parametric analyses

Upon completion of the case history, a study of the

parameters affecting the lateral movement analysis was

performed. This section presents a sensitivity study per-

formed to analyze the degrees of influence of various

parameters on the maximum lateral movements of the

CDCM wall after construction. The parameters analyzed

are (1) the elastic modulus of the DCM columns, (2) the

embedded length of the DCM columns, (3) the size of the

DCM columns, (4) the thickness of the precast wall, (5) the

thickness of the soft clay layer and (6) the berm size. As

mentioned previously, one parameter was varied with

respect to the case history in each analysis to determine the

influence of that specific factor.

6.1 Effect of the elastic modulus of the DCM

columns (EDCM)

To evaluate the influence of the non-uniformity of the

mixing between the soil and cement, five values of EDCM

were considered: 20, 40, 100, 190, 250 and 550 MPa,

covering the full variation range of the test results, as shown

in Fig. 3. The values of 20, 190 and 550 MPa correspond to

the minimum, mean and maximum moduli observed from

the results of the tests performed in this study.

The effect of EDCM on the maximum lateral movement

is illustrated in Fig. 14. The figure shows that the column

modulus has a substantial effect on the maximum lateral

movement. As expected, the overall tendency is toward a

reduction in lateral movement with increasing column

stiffness. However, this reduction is only significant as

EDCM varies from 20 to 100 MPa; it remains approximately

constant for higher values. This means that the influence of

EDCM is only significant when the stiffness of the column

material is low. The values of the maximum lateral

movement calculated using the minimum, mean and

maximum EDCM values are 67, 24 and 15 mm, respec-

tively. It can be observed that using the mean value of

EDCM in the design of the CDCM wall would result in an

underestimation of the true value because the lateral

movement associated with this value is approximately two

times lower than that from the case history (47 mm). The

use of the minimum EDCM would be more conservative. If

all DCM columns were to have high degrees of homo-

geneity with very high quality control (i.e., the maximum

EDCM could be achieved), then the maximum lateral

movement due to the DCM columns in this project could

be reduced by as much as 15 mm.

Alternatively, concrete columns could be used in such a

project instead of DCM columns to minimize the lateral

movement. To investigate this possibility, EDCM was

replaced with the elastic modulus of concrete columns,

Econcrete, in the analysis. The value of Econcrete used in this

study was 27,000 MPa, which is a typical value for the

concrete columns used in pile foundations. The result can

be regarded as a lower bound on the maximum lateral

movement related to the column modulus. As shown in

Fig. 14, a minimal lateral movement of 6 mm could be

achieved by using concrete columns instead of DCM

columns.

Fig. 13 Effect of front DCM wall
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6.2 Effect of the embedded length of the DCM

columns (L(E-DCM))

In this study, the embedded length is defined as the length

of the DCM column that is embedded in the stiff clay layer.

The aim of increasing the depth of embedment is to

achieve fixity of the DCM column. The lateral movement

can be minimized when the fixity condition is reached [19].

The values considered for L(E-DCM) were 0, 1, 2 and 3 m.

An embedded length of 0 m represents no embedment in

the stiff clay, with the tips of the DCM columns located

slightly above the stiff clay layer. Figure 15 shows that the

lateral movement slightly decreases as L(E-DCM) increases.

However, the rate of decrease is approximately constant

when L(E-DCM) is greater than 1 m. This implies that it is

unnecessary to ensure a high embedded length in the stiff

clay layer; however, the tips of the DCM columns should

be placed on top of the stiff clay layer to prevent the soft

clay from moving under the tips of the DCM columns.

6.3 Effect of the improvement area ratio

considering the size of the DCM columns

(DDCM)

To evaluate composites of the treated elements and the

surrounding untreated soil, the improvement area ratio (ap)

was used, which is defined as follows [45]:

ap ¼
ADCM

A
¼

p=4 D2
DCM

� �
� Ncolumn

A

¼ net area of soil mixing

respective total area
ð4Þ

In this study, the respective total area is the base area of

the embankment, DDCM is the size or diameter of the DCM

columns, and Ncolumn is the number of DCM columns

underneath the base of the embankment. This study

considered the potential of increasing the size of the

DCM columns, defined in terms of an increase in their

diameter, to limit the lateral movement of the CDCM wall.

Increasing the column size results in a larger soil

improvement zone. Thus, the global stiffness of the soil

behind the precast wall increases, resulting in reduced

lateral movement. To evaluate the influence of this

parameter, three values of DDCM were considered,

namely 0.5, 0.75 and 1 m, corresponding to improvement

area ratios of 0.13, 0.29 and 0.52, respectively. The values

of ap were calculated by varying the column diameters

while holding the column spacing constant. The results

show (Fig. 16) that columns of larger diameter result in

less lateral movement.

Full blocks are used to create large, highly stable vol-

umes of stabilized soil, which act as gravity structures

corresponding to an improvement area ratio of 1. In the

extreme, ideal case, the chosen value of this parameter

would result in a full soil improvement zone. Such a full

soil improvement zone was constructed by replacing the

entire soft clay layer below the embankment with the DCM

material, creating a large DCM block underneath the

embankment. The result can be regarded as a lower bound

on the maximum lateral movement due to column size. As

shown in Fig. 16, a minimal lateral movement value of

6 mm could be achieved by creating a full soil improve-

ment zone.

6.4 Effect of the thickness of the precast wall

(Tprecast)

The precast wall is a structural member and has a much

higher stiffness than that of the DCM columns. Thus, the

Fig. 14 Effect of elastic modulus of DCM columns

Fig. 15 Effect of embedded length of DCM column
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precast wall can be used to reduce lateral movements

because of the high stiffness of the concrete material. In

this study, the modulus of elasticity of the precast wall was

set constant; therefore, Tprecast directly represented the wall

stiffness. To study the effect of Tprecast, various Tprecast
values were examined. The considered thicknesses were

0.1, 0.2, 0.3, 0.4, 0.6 and 0.8 m. Figure 17 shows that with

increasing Tprecast, the lateral displacements decrease, as

expected. The effect of the thickness on the lateral move-

ment is significant as Tprecast decreases from 0.2 to 0.1 m.

However, the influence of Tprecast is not obvious for Tprecast
values exceeding 0.4 m. Moreover, the reduction in lateral

movement is virtually constant for a precast wall thickness

of greater than 0.6 m. Thus, the use of a precast wall can

decrease the maximum lateral movement by as much as

24 mm.

6.5 Effect of the berm size

Peck [31] has suggested that the berm size should be as

large as possible to limit wall and soil movements. Potts

et al. [35] performed a parametric study on the berm size

and confirmed that a greater berm volume results in smaller

lateral movements of the retained ground surface behind

the wall. A reduction in lateral movement of up to 65 %

can be achieved with a berm volume equal to 30 % of the

total excavation volume. In this study, the berm size was

defined as the berm volume/total excavation vol-

ume 9 100 %. The berm size calculated from the case

history (Fig. 3) was only 4 % of the total excavation vol-

ume, reducing lateral movement by only 19 % compared

with the case in which a berm was not used. This implies

that the berm size in the case study was insufficient for

limiting lateral movement. The effect of the berm size was

analyzed in this study by considering various berm sizes of

0 (no berm), 4, 10, 18, 25 and 35 %.

Figure 18 shows that with an increasing berm size, the

lateral displacements decrease, as expected. The effect of

the berm size on the lateral movement is significant as it

varies from 0 to 10 %. However, the influence of the berm

size is not obvious when a berm size greater than 18 % is

used. Moreover, the reduction in the lateral movement

remains approximately constant for a berm size larger than

25 %. It appears from Fig. 18 that a berm size of approx-

imately 35 % may help to reduce the lateral movement by

approximately 72 %. In other words, the use of a berm can

reduce the maximum lateral movement by as much as

16 mm.

6.6 Effect of the thickness of the soft clay layer

(Tsoft clay)

Variations in the soil profile are a major concern in

geotechnical engineering. Subsurface investigations must

be performed over the entire construction area to obtain

sufficient soil data. An insufficient number of boreholes

can lead to underestimation in the design process. Fig-

ure 2a shows that the thickness of the soft clay layer at the

considered construction site varied from 3 to 8 m. To

investigate this variation in the soft clay layer to evaluate

the influence of this parameter, six values of Tsoft clay were

considered: 3, 4, 5, 6, 7 and 8 m.

Figure 19 shows that with increasing Tsoft clay, the lateral

displacements increase, as expected. A thicker soft clay

layer produces larger active lateral forces acting on the

precast wall, causing larger lateral movements. This is

similar to the case for an excavation in soft clay. By con-

trast, a thinner soft clay layer produces smaller active lat-

eral forces, yielding conditions similar to those of an

excavation in stiff clay. The thickness of the soft clay layer

exerts a significant effect on the lateral movement as

Tsoft clay increases from 7 to 8 m. The maximum lateral

movements range from 20 to 150 mm when Tsoft clay varies

between 3 and 8 m, respectively. The maximum lateral

Fig. 16 Effect of improvement area ratio considering size of DCM Fig. 17 Effect of thickness of precast wall
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movement for the case history, corresponding to a Tsoft clay
value of 5 m, was 47 mm.

Large lateral movements of the CDCM wall were

observed in certain sections without monitoring data, but

no failures were observed. A subsurface investigation of

the causes of these large movements was conducted to

verify the suitability of the design. One borehole was

drilled to investigate the soil data in a section where large

deformations occurred. The results showed that the soft

clay layer was thicker in that section than in other sections.

A thickness of 8 m was found to cause large lateral

movements, leading to a loss of serviceability of the

CDCM wall. Thus, the design was found to suffer from

underprediction. The difference in magnitude of the max-

imum lateral movement was 150 mm - 47 mm =

103 mm. Therefore, variations in the soil profile can pose a

major problem.

7 Discussions

The influences of the various factors on the lateral move-

ments that are presented above are summarized and rated

below. The degree of influence of each factor on the

maximum lateral movement is defined as the ratio of the

variation in the maximum lateral movement to the mean of

the maximum lateral movement [13]. For example, the

maximum lateral movements for EDCM values of 20, 40,

100, 190, 250 and 550 MPa were 67, 47, 30, 24, 20 and

15 mm, respectively.

The variation in the maximum lateral movement within

the investigated EDCM range was therefore

|67 - 15| = 52 mm, and the mean of the maximum lateral

movement was (67 ? 15)/2 = 41 mm. Consequently, the

degree of influence of EDCM on the maximum lateral

movement was calculated to be 52/41 9 100 % = 127 %.

The degrees of influence calculated in this manner for all

factors are listed in Table 3. The degree of influence on the

lateral movement was divided into five levels: extreme,

very high, high, moderate and low. Because there is no

standard on which to define these levels, the common

concept of significance in geotechnical engineering was

adopted [13]. Thus, degrees of influence of less than 30 %,

between 30 and 60 %, between 60 and 100 %, between 100

and 130 % and greater than 130 % were considered to be

low, moderate, high, very high and extreme, respectively.

Table 3 also shows the ranking of all factors based on their

degrees of influence (%). It can be observed that only the

embedded length of the DCM columns has a moderate

influence, whereas the berm size, the thickness of the

precast wall, the elastic modulus of the DCM columns, the

size of the DCM columns and the thickness of the soft clay

layer have very high to extreme influences on the lateral

movement of the CDCM wall; therefore, they can be

regarded as the five most important design parameters.

8 Conclusions

A case history of a CDCM wall used in a deep exca-

vation for a reservoir construction project in soft Bang-

kok clay was reported. The lateral movement of this wall

during construction was observed. The laboratory test

results and the HSM were calibrated to obtain the most

suitable parameters for simulating the behavior of the

soft and stiff clays at the site. The field observation

results and the MCM were calibrated to determine the

elastic modulus of the DCM columns. Then, an analysis

of the results of the case history was conducted using the

Plaxis 3D Foundation version 2.2 software to gain an

understanding of the wall behavior. Finally, a study of

the parameters affecting the lateral movement was per-

formed to analyze the degrees of influence of the dif-

ferent parameters on the maximum lateral movement of

the CDCM wall. The following conclusions can be

drawn from the analysis results:Fig. 18 Effect of berm size

Fig. 19 Effect of thickness of soft clay layer
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1. The embankment has a significant effect on the lateral

movement and on the settlement behind the wall.

Removal of the embankment effectively reduces both

the maximum and differential settlements behind the

wall by as much as 62 %. This results in uniform

settlement behind the wall. The use of lightweight

backfill is an alternative method of reducing the

magnitude of the lateral movement [48].

2. The 0.5-m-thick stabilized mat has a considerable

effect on the lateral movement because it acts as a rigid

platform, tying individual columns together and caus-

ing them to act as a unit. Without the stabilized mat,

the columns exhibit a separating deformation, which

results in greater lateral movement of the wall. The

lateral movement increases by approximately 98 % for

a wall constructed without a stabilized mat. It is

therefore very important to include a stabilized mat to

reduce lateral wall movement.

3. A precast wall with a higher stiffness than that of the

DCM columns can act as a structural member,

resisting the lateral forces induced by excavation. This

rigid composite wall can markedly reduce the lateral

movement and the settlement behind the wall. The

lateral movement is increased by 128 % for a wall

constructed without a precast wall. Therefore, the

installation of a precast wall can significantly limit the

lateral movement of the wall.

4. The front DCM columns appear to be ineffective in

reducing the lateral movement of the wall because of

the already sufficient embedment of the CDCM wall

system in the stiff clay layer. The increase in the

strength and stiffness against lateral soil movement of

the soil in front of the precast wall has only a slight

effect on wall movement.

5. The thickness of the soft clay layer, the elastic

modulus of the DCM columns, the size of the DCM

columns, the thickness of the precast wall and the berm

size are the five most important design parameters

affecting the lateral movements of the CDCM wall.

The thickness of the soft clay layer appears to be the

most important factor. Increasing the thickness of the

soft clay resulted in larger lateral soil movements.
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The behavior up to failure of stiffened deep cement mixing (SDCM) piles under axial compression is dis-
cussed on the basis of finite element simulation and laboratory small-scale model tests. The numerical
investigation by means of axial pile load test simulation was carried out using the calibrated parameters
and soil profile and properties from previous field tests. The results reveal that the effectiveness of a rein-
forced core for increasing the ultimate load of the SDCM piles and the associated failure mode mainly
depend on the core dimension, core volume ratio and the strength of the deep cement mixing (DCM)
socket, whereas the core stiffness has a significant effect only for the case of a relatively long core.
These results imply that the core material could potentially be a cheaper, less stiff construction material.
For a constant volume of reinforced core, the SDCM piles with a more slender core provide higher ulti-
mate loads and less settlement, particularly at high core-volume ratios. Reduced-scale models were
tested under normal gravity to verify the numerical findings. Good agreement was found between the
simulation and test results on the influence of the core shape and material on the load-carrying behavior
and failure modes of SDCM piles. A series of numerical analyses were extended to establish a guideline for
recommending an appropriate size of the core in SDCM piles and to discuss the failure modes with
respect to the length of the core. From the developed charts and given strength of DCM socket, the suit-
able core length and cross sectional dimension can be systematically chosen with known expected failure
mode.

� 2015 Elsevier Ltd. All rights reserved.
1. Introduction

When an earth structure is constructed in a soft ground area,
suitable measures are required to enhance the stability and control
the settlements of the soft soil. Many methods have been devel-
oped to treat soft clay ground; among these, soil improvement
by deep cement mixing (DCM) piles has been widely used. This
method of stabilization began in Sweden and Japan in the late
1970s. Over the last two decades, the DCM technique has been suc-
cessfully used for diverse applications including foundations of
small buildings, bridges and small dams, retaining structures and
mitigation of excessive soil movement [1]. Among various current
applications, the DCM piles have been used most often for founda-
tions of road embankments to increase the stability of the native
ground and to reduce settlement [2,3].
Under axial loading conditions, the stress along the pile length
decreases with depth due to the load transfer to the surrounding
soil, so that the maximum compressive stress occurs at the top
of the pile (the pile head). The pile failure is therefore governed
by the strength of this part. In 2003, Petchgate et al. [4] performed
a series of full-scale pile load tests on DCM piles of various actual
strengths. The test results revealed that half of the tested DCM
piles failed by pile failure. The mode of failure depends on the rel-
ative strength of the DCM and the native soil. In order to avoid pile
failure, one possible solution is to increase the strength of the DCM
pile by increasing the cement content. However, this method is
uneconomical because only the top part of DCM piles is subjected
to high compressive stress. Moreover, at higher cement contents,
the strength of cement-treated clay does not linearly increase with
the cement content, and the efficiency becomes inferior with
increasing cement content [5,6]. Some innovative solutions have
been proposed to solve this problem including T-shaped and stiff-
ened DCM. The ‘‘T-shaped, TDM,’’ which is larger in diameter at the
top than the lower part, was introduced in China to support
embankment loading conditions. Full-scale test results indicated
that TDM piles can reduce settlement of embankments as well as

http://crossmark.crossref.org/dialog/?doi=10.1016/j.compgeo.2015.05.003&domain=pdf
http://dx.doi.org/10.1016/j.compgeo.2015.05.003
mailto:pornkasem.jon@kmutt.ac.th
http://dx.doi.org/10.1016/j.compgeo.2015.05.003
http://www.sciencedirect.com/science/journal/0266352X
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construction costs [7]. The stiffened deep cement mixing (SDCM)
pile was also introduced [8] in China; SDCM piles insert a small
concrete pile or any reinforcement into the DCM pile immediately
after finishing the DCM pile construction (see Fig. 1a). The tests
indicated that SDCM piles can resist higher loads compared to
the ordinary DCM piles of the same size and length. SDCM piles
are a composite structure of an inserted stiffer core and a deep
cement mixed pile or socket, combining the advantages of both
components. In the SDCM pile, the DCM socket forms the sur-
rounding outer layer to support the core. The two parts of the com-
posite pile work together by supporting and transferring the
vertical load effectively to the DCM pile and to the surrounding
soil. The dimensions of the two units should be such that both
work together effectively and use the full strength of the surround-
ing clay soil. This novel method for improving the strength of DCM
piles has been given different names by different researchers, such
as concrete cored DCM piles, composite DMM columns and stiff-
ened deep cement mixed (SDCM) columns. Some researchers and
actual construction projects have used the SDCM piles. The cores
can be circular or square concrete piles [9] or steel H-piles [10]
with various sizes and lengths. No guideline has yet been devel-
oped to recommend the appropriate shape of the core. Increasing
the ratio between the length of the core and the DCM pile
(Lcore/LDCM) or the size of the core has a significant impact on the
axial ultimate bearing capacity of SDCM piles [9,11]. By full-scale
pile load tests, it was found that Lcore/LDCM of 0.85 can significantly
improve the axial bearing capacity 15 times compared to the ordi-
nary DCM pile [9]. However, increasing either the length or size of
the core would increase the construction costs due to the need for
additional core material that is usually more expensive than the
DCM itself. Moreover, by introducing the core, the required
strength of the DCM socket may be able to be reduced, resulting
in a lower cement content in the DCM. Based on cost considera-
tions, the suitable shape and size of the core must be then consid-
ered on the basis of controlled core volume with respect to the
strength of the DCM socket, which in turn is relevant to the failure
mode of the SDCM.

In this paper, the effect of length and size of the stiffened core
under controlled volume and its stiffness on pile bearing capacity
are first numerically investigated. Some physical model tests on
scaled down SDCM piles under axial loading conditions are con-
ducted to verify the findings from the preliminary numerical anal-
yses. A parametric study on selected influencing factors, i.e., length
and size of the stiffened core and the relative stiffness between the
DCM socket and the core, is conducted to suggest the appropriate
dimensions of the core for various DCM cases. The failure mecha-
nisms observed from both physical model tests and numerical
Fig. 1. Schematic of SDCM: (a) general concept of SDCM pile and (b) details of SDCM pile
investigations with respect to the SDCM pile bearing capacity are
also discussed.

2. Reference case and numerical modeling

2.1. Reference case

Circular DCM piles and SDCM piles 0.6 m in diameter (/) and
7 m long (L) with reinforced concrete cores constructed in soft
Bangkok clay from the previous work [12] were chosen as the ref-
erence case in this study. The full-scale axial load tests on these
composite piles were performed at the Asian Institute of
Technology (AIT), in the central plains of Thailand. The site condi-
tions consist of 2.0 m thick weathered crust on top of a 6.0 m thick
soft clay layer. A medium to stiff clay layer was found at a depth of
8.0 m, and the water table was found at 1.5 m below the ground
surface. The physical properties and soil profile at the test site
are shown in Fig. 2. The piles were constructed by wet jet mixing
with a cement content of 150 kg/m3 of soil. Two cross sections,
0.18 � 0.18 and 0.22 � 0.22 m, of square reinforced concrete piles
with lengths of 4.0 m and 6.0 m were used as stiffened cores. The
installation and details of the SDCM piles are demonstrated in
Fig. 1b.

Currently, the materials that have been most often used as core
structures are reinforced concrete and steel. The stiffness of those
cores is very large compared to that of DCM piles (approximately
100–1000 times stiffer). In addition to these two materials, various
types of construction materials are available that may be inferior in
terms of stiffness, but are cheaper. Therefore, evaluating the possi-
bility of using less stiff materials as the core is worthwhile. For
example, in Thailand, Eucalyptus wood has been widely used in
the construction industry because it is cheap, easy to buy, and
can be produced in substantial quantities. The properties of the
core in preliminary investigations are therefore focused on
Eucalyptus wood.

2.2. Numerical modeling

2.2.1. Analysis and boundary conditions
Undrained analyses under two-dimensional axis-symmetric

condition were performed to numerically investigate the
load-settlement behavior of the SDCM piles during axial loading.
Fifteen node hybrid elements were used to model the soil, the core,
and the DCM pile. The boundary conditions adopted for the analy-
ses were displacement restraints with roller supports applied on
all vertical sides and pin supports applied to the base of the mesh;
these conditions were used for all cases throughout the analysis.
with concrete core (Voottipruex et al. [11]) used as the reference case in this study.



Fig. 3. Geometry, finite element mesh and boundary conditions of the considered
problem.

Fig. 2. Soil profile and properties of the test site (redrawn from Voottipruex et al. [11]).
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Fig. 3 shows the geometry of the problem and the finite element
mesh used in this study.

2.2.2. Initial conditions
The initial distribution of vertical effective stress and horizontal

effective stress is controlled by the given soil unit weight and the
coefficient of earth pressure at rest, K0, for all strata and the hydro-
static pore water pressure conditions in equilibrium with a water
table at 1.5 m below the ground surface.
2.2.3. Constitutive model and model parameters
The core, DCM socket and sand layers were assumed to behave

as elastic–perfectly plastic materials as described by the Mohr–
Coulomb (MC) model. The clay layers were modeled as so-called
hardening soils (HSs), meaning they were assumed to be
elasto-plastics with stress dependent stiffness and shear dilatancy
properties [13]. The soil properties used in the analyses were
mainly determined from calibration on triaxial testing data of soil
samples at AIT [14]. The materials parameters for Eucalyptus wood
were obtained from numerical calibration of the uni-axial test
results from [15]. Table 1 summarizes the material parameters
used in the numerical analyses; this set of parameters was used
throughout all analyses in this study. The accuracy of simulations
for pile load tests on both DCM and SDCM piles by the selected
models with the calibrated material parameters has been validated
with measured data of reference cases [9], as shown in Fig. 4.
2.3. Numerical modeling procedure

The continuum finite element PLAXIS 2D program was used to
analyze the DCM and SDCM under axial loading in this study.
Constitutive models of materials and their parameters for each soil
layer are listed in Table 1. The value of interface friction (Rinter)
between the DCM pile and core was chosen to be 0.4 [11] while
the value of 1.0 [16] is defined for that between the surrounding
soil and the DCM pile. In order to match the stiffness of the square
reinforced concrete core of the SDCM used in field tests to the cir-
cular core used in the simulation (axis symmetric analysis), trans-
formed sections with the same stiffness (EA) were considered.
After establishing the initial stress state, each analysis was then
performed by gradually increasing the axial load on the top of
the wish-in-place DCM or SDCM pile to simulate the quick load
test, following ASTM D-1143. The load steps applied at the pile
top were the same as those of the test in [12]. The vertical load
was increased in intervals of 10 kN until failure. These tests were
used to find the settlement at the top and load distribution along
the depth of the DCM or SDCM pile after applying the axial load,
the ultimate capacity and the corresponding failure mode. In this
study, the ultimate pile capacity of both DCM and SDCM piles



Table 1
Material models and parameters used in this study.

Soil type Model Eref
50 ; Eu (kPa) E0 (kPa) Eref

edo (kPa) Eref
ur (kPa) tur m Knc

o c (kN/m3) c0 (kPa) /0 (�) w0 (�) OCR

Weather crust MCM(D) – 5000 – – 0.25 – 0.6 17 8 22 0 –
Soft clay HSM(U) 5000 – 5000 15,000 0.20 1 0.7 15 6 22 0 2.0
Medium clay HSM(U) 20,000 – 20,000 6000 0.20 1 0.6 15 10 22 0 1.1
Stiff clay HSM(U) 50,000 – 50,000 150,000 0.20 1 0.5 18 22 26 0 1.0

DCM pile
– qu = 690 kPa MCM(U) – 65,000 – – 0.33 – – 15 330 30 – –
– qu = 420 kPa – 42,000 – – 0.33 – – 15 200 30 – –
– qu = 210 kPa – 21,000 – – 0.33 – – 15 100 30 – –
Precast concrete MCM(D) – 2.8 � 107 – – 0.15 – – 24 8000 40 – –
Eucalyptus wood MCM(D) – 4.0 � 106 – – 0.25 – – 9.5 6500 30 – –

MCM = Mohr–Coulomb model, HSM = Hardening Soil model. Material behavior; D = drained, U = undrained, pref for HSM = 100 kPa, Rf = 0.9.

Fig. 4. Comparisons of load–settlement curves between test and simulation results
of DCM and SDCM piles.
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was determined from the load–settlement curve using the
Mazurkiewicz method [17].
3. Preliminary investigation

3.1. Verification with field measurement

The field data from the full-scale pile load tests on DCM and
SDCMs [12] were used to verify the analysis method used in this
study. Fig. 4 illustrates the axial compression load versus settle-
ment of both DCM and SDCMs from the field tests and their simu-
lations from this study. Comparing the results of the full-scale pile
load tests to the simulations shows that the analysis method
employed can be used with high confidence.

3.2. Effect of shape and size of core under controlled volume on load–
settlement curve

The simulated load–settlement curves of the SDCM piles and
the test results of the DCM pile under axial loading for various core
sizes with the same core volume (Vcore/VDCM) of 1.29%, 2.57%,
3.68%, and 5.14% are presented in Fig. 5a–d, respectively. For a core
volume of 1.29%, the settlements and ultimate bearing capacities
for the ordinary DCM pile and SDCM piles show an insignificant
difference. The differences in settlement and ultimate load
between the DCM pile and SDCM piles tend to increase as the core
volume is increased, as shown in Fig. 5b–d. The results indicate
that by inserting a core with sufficient Vcore/VDCM, both the load
carrying and settlement behaviors can be significantly improved.
Up to the Vcore/VDCM of 5.14% in this study, the effectiveness of
the core strongly depends on the ratio of Vcore/VDCM. For the same
Vcore/VDCM, increasing the length of the core can reduce the settle-
ment at the pile top and increase the ultimate bearing capacity,
suggesting that a slender shape core is preferable. However,
Fig. 5d also shows no significant increase in ultimate capacity
(after approaching approximately 325 kN) after the core length
exceeds 4 m, even though improvements in settlement can still
be seen, suggesting an optimum value of core length. Further
investigation on high strength DCM to ensure that the soil failure
mode will govern gives an ultimate pile capacity of approximately
324 kN, which is very close to that of the maximum value of SDCM.
The failure mode of SDCM may change from pile failure to soil fail-
ure when the length of the core approaches 4.0 m, implying that
the optimum core length is related to the strength of the DCM
socket.

3.3. Effect of core stiffness on the load–settlement curve

To investigate the possibility of using alternative materials for
the core, Eucalyptus wood and reinforced concrete cores with the
same dimensions and shape were analyzed in the pile load test
on the SDCM simulation using the FEM. The material properties
of Eucalyptus wood considered in this study are listed in Table 1.
Fig. 6 shows the load–settlement curves of the SDCM piles with
two different core materials for various core sizes. From the figure,
the load–settlement curves of the wood and concrete SDCM piles
with 1 and 2 m long cores are almost identical. With increasing
core length, the wood SDCM piles show larger settlements under
the same applied load due to the shortening of the core caused
by lower stiffness. However, similar ultimate bearing capacities
between wood and concrete SDCM piles can be obtained.
Therefore, if the settlement criterion is not as strict, the core may
be made of any construction material that is less stiff and cheaper
than the concrete.

3.4. Effect of stiffness of DCM socket on the load–settlement curve

The load received by the core is transferred to the enclosed DCM
socket before being transferred to the surrounding ground. The
strength of the DCM socket (qu,DCM) is thus significant for the set-
tlement and ultimate bearing capacity of the SDCM piles. In the
analyses, a concrete core with a diameter of 0.18 m and fixed
strength is considered while the length of the core (1, 3 and 6 m)
and qu,DCM are varied. The qu,DCM of 210 and 420 kPa are used to
investigate the performance of stiff core in lower strength DCM
socket and the possibility of using lower strength DCM socket.
The stiffness of the DCM socket are consequently calculated by
using the empirical relation E50 = 100 qu,DCM [11]. Fig. 7 illustrates
the load–settlement curves of the SDCM piles with different qu,DCM

and those of the DCM piles with the same considered strengths for



Fig. 5. Comparisons of simulated load–settlement curves for various core ratios: (a) Vcore/VDCM = 1.29%; (b) Vcore/VDCM = 2.57%; (c) Vcore/VDCM = 3.86% and (d) Vcore/
VDCM = 5.14%.

Fig. 6. Simulated load–settlement curves of SDCM piles with different lengths and
core stiffness.
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various core lengths. In Fig. 7a, the SDCM piles with a 1 m long core
show a slight increase in bearing capacity of the SDCM piles with
qu,DCM of 210 and 420 kPa from the DCM pile. The SDCM pile with
qu,DCM of 690 kPa shows an insignificant improvement. The
increase in bearing capacity becomes more pronounced with
increasing core length as depicted in Fig. 7b and c. For the same
core length, the difference in bearing capacity between the unrein-
forced DCM and the SDCM becomes larger with decreasing qu,DCM,
meaning that the effectiveness of the core in the SDCM also
depends on the qu,DCM.
3.5. Load distribution along the composite pile depth

The axial stresses were detected along the length of the SDCM
piles from the simulations, and the axial loads carried by the
SDCM piles are presented in Figs. 8 and 9. These axial loads include
both that carried by the core and the load transferred to the DCM
socket. Generally, axial loads decreased with depth as a result of
interaction between the soil and the SDCM piles. Fig. 8a presents
the simulated results of the parametric study on SDCM piles with
/ = 0.18 m core by varying the core lengths among 1, 2, 3, 4, 5
and 6.0 m. Comparing the results shows that the longer the core
is, the more able the SDCM core is to transfer the applied load to
a deeper level. As a result, the load shared by the surrounding soil
would be smaller. The settlement of the SDCM pile with a longer
core is then smaller than that of an SDCM pile with a shorter core
for the same applied load. The SDCM pile with a longer core can
also carry a larger load than the SDCM pile with a shorter core.
In Fig. 8b shows the effect of the strength of the DCM socket,
clearly demonstrating the effect of the strength of the DCM socket
on load transfer along the pile depth. However, the effect from the
length of the core is superior.

In Fig. 9, we extended the analyses for investigation under a
controlled volume of core. The results of SDCM piles with various
core lengths and diameters with constant core volumes of 2.57%
and 5.14% are illustrated in Fig. 9a and b, respectively. The load dis-
tribution along the pile depth of an ordinary DCM is also plotted in
the figures. In Fig. 9a, for all three applied loads considered, only a
small effect from the stiffened core can be seen for all three core
sizes. In contrast, the effect of the stiffened core and its size on load
distribution behavior can be captured even under a small applied



Fig. 7. Simulated load–settlement curves of SDCM piles with different strengths of
socketed piles: (a) /core � Lcore = 0.18 � 1.00; (b) /core � Lcore = 0.18 � 3.00 and (c)
/core � Lcore = 0.18 � 6.00.
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load (50 kN) as depicted in Fig. 9b. This indicates that the behavior
of an SDCM pile may not be significantly improved with an insuf-
ficient reinforced core volume. Thus, not only the length of the core
but also a suitable core diameter must be considered for the SDCM
piles.
From the load distribution behavior observed, the failure behav-
ior of SDCM piles can be suggested. With the strong pile head that
is reinforced with the core, the failure of the pile part is thus
unnecessarily at the pile head. The failure may occur at the level
of the core tip where the strength of the pile suddenly changes
(from composite SDCM to only DCM socket). If the core is signifi-
cantly strong, three types of failure modes are possible, soil failure,
pile failure at the top part of DCM socket and pile failure at the core
tip level, depending on the relative strength of the DCM socket and
the surrounding soil and length of the core.
4. Physical model test

A series of physical model tests on SDCM piles were performed
to verify the analysis results regarding the effectiveness of the
inserted core on SDCM pile behavior. Three scaled down SDCM
piles with the same core volume were tested under axial compres-
sion loads. The schematic installation of the model SDCM piles as
well as their core size and material properties are illustrated in
Fig. 10. The model SDCM piles C1 and C2 are both made from poly-
amide, but the core of C2 is shorter and wider. The model C3 has
the same core shape as C1 but the material of the core is poly vinyl
chloride (PVC), which is stiffer. The model SDCM piles were
installed in the consolidated remolded clay underlain with artifi-
cial medium clay. The soft clay layer was made from remolded
Bangkok soft clay with a water content of 90% that was consoli-
dated for 60 days. The artificial medium clay was made from a mix-
ture of clay slurry and a small amount (3% by weight of wet soil) of
Portland cement type I. After the consolidation process, the
clay-cement slurry was dropped into the drilled hole in the soft
clay layer to construct the 38 mm diameter and 500 mm long
SDCM piles. The mixing ratio of the DCM pile was designed to con-
trol the DCM pile to behave as a pile failure. In this study, the target
unconfined compressive strength of the DCM pile was 450 kPa,
which could be achieved from the mixing ratio of 200% water con-
tent and 0.5% cement content by weight of dry soil. During the
installation of the medium clay and DCM piles, on-site samplings
were collected and tested at a curing age of 28 days to verify the
stiffness ratios between these two mixed materials with respect
to the soft clay. The PVC and polyamide bar were chosen to be
the stiffened core, and all cores had the same volume of
11.78 cm3. The physical properties of the materials for the physical
model tests are shown in Table 2. To understand the load transfer
mechanism in the piles, ultrahigh-elongation strain gages were
glued on the core and the 10 mm in diameter and 22 mm long
polyurethane (PU) cylindrical bars of which were installed in the
positions underneath the core tip. The PU bars were connected
by small cables with the distance between the bar corresponding
to the bars’ expected positions. The cable was equipped with a
small steel guiding rod to facilitate its installation into the DCM
pile. With this guiding rod, the cable and the bars can be vertically
penetrated into the constructed DCM socket at the center position.
The pile load tests were conducted following ASTM D1143-81
(quick loading). An incremental axial compression load of 15 N
was applied at the pile top every 5 min until failure. Fig. 11 shows
the completion of the test setup with the loading system. The
experiments were terminated due to the excessive settlement of
the tested SDCM piles.

Fig. 12 shows the load–settlement curves obtained from the pile
load tests on the model SDCM piles C1, C2 and C3. Up to the axial
compression load of 450 N, the load–settlement curves of all three
cases are almost identical. Beyond this load level, the curve for C2
begins to show larger settlements than the other two curves at the
same load. At a load of approximately 580 N, the settlement rate
rapidly increases before continuing to settle with a constant load



Fig. 8. Load distributions along SDCM piles: (a) various lengths of core pile and (b) various combinations of qu,DCM and core length.

Fig. 9. Load distribution along SDCM piles with various core lengths: (a) Vcore/VDCM = 2.57% and (b) Vcore/VDCM = 5.14%.
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of approximately 600 N, indicting failure. The curves of C1 and C3
remain similar with increasing load, showing only a slight differ-
ence up to failure. C1 was found to be able to resist a higher load
than C2, confirming the results obtained from numerical investiga-
tion in the previous section: at the same core volume, a slender
core is superior for increasing the bearing capacity of SDCM piles.
The results of C1 and C3 show only a slight difference in bearing
capacity, verifying the numerical investigation that found the stiff-
ness of the core to have an insignificant influence on the bearing
capacity of the SDCM piles. Different stiff construction materials,
such as wood, can potentially be used as a core in SDCM piles
but would affect the settlement behavior.

The load transfers along the pile depth obtained from the strain
gages are shown in Fig. 13. Only the load distributions of piles C1
and C2 are shown in this figure due to a malfunction of the strain
gages embedded in model pile C3. The test results at the same
applied load show that an SDCM pile with a longer core can trans-
fer the load to a deeper level. These results agree with the numer-
ical results from the previous section.

After disassembling the loading equipment, the soil surround-
ing the piles was carefully excavated to remove the failed SDCM
piles, and the failure patterns of the SDCM piles was then observed,
as illustrated in Fig. 14. In the figure, all three SDCM piles indicate a
failure zone from the pile top to the depth at which the core tip
was located. Beneath this level, the DCM sockets remained success-
ful. The failure zone of C1 was deeper than that of C2 because the
core needed to transfer the load to the DCM socket at a deeper level
before transferring the load to the surrounding soil. In the case of
pile failure, the failure position is moved from the pile head for
DCM to the zone at the top part of the DCM socket, where the
equivalent strength of the pile abruptly changes due to the lack
of reinforcement. Under increasing load in the tests, the failure
zone thus would extend to the DCM socket of the upper part.
The results from physical model tests also provide a reasonable
explanation for why the longer core is beneficial for a fixed core
volume. Furthermore, this implies that the ultimate load has a
strong relationship with the failure mode and the position of the
failure, which in turn depends on the strength of the DCM socket
compared to that of the soil and the dimensions of the core. It is
then interesting to further investigate the relationship between
the failure mechanism and the optimum core length.
5. Failure mechanism of SDCM piles

Normally, the function of a pile is to transfer the carried load
from the pile top to the surrounding soil and/or the soil under
the pile tip. The load distribution along the pile decreases with
increasing depth due to skin friction between the pile and the sur-
rounding soil. Thus, the failure of DCM piles under pile failure
mode is often found at the top part of the pile. By inserting a stiff-
ened core, the load can be transferred to a deeper level and the
consequent failure mode from the physical model tests indicate



Fig. 10. Installation layout of the physical model test.

Table 2
Physical properties of materials for physical model tests.

Soil type qu (kPa) Tensile strength (MPa) Eu (MPa)

Soft clay 10 – 2
Medium clay 100 – 11
DCM pile 450 – 114
Polyamide – 60 600
PVC – 48 1750

Fig. 11. Axial compression test equipment:
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that not only the pile head but also an extended length of the rein-
forced level showed the failure. The failure mechanism of SDCM
piles with different sizes, lengths, and core stiffness, including
the strength of the DCM socket pile, are numerically investigated
and discussed in this section.

The use of plastic soil models in this study allows us to trace the
evolution of yield and failure zones by mean of plastic points.
Fig. 15 shows the Mohr–Coulomb points (MCP) of ordinary
DCM-C1 piles from simulations at the failure load. A MCP in
PLAXIS implies that the current stress lie on the surface of the
Coulomb envelope [16]. The MCPs concentrate at the top part of
the pile, approximately 1.0 m from the pile top and exhibit the fail-
ure locations due to stress concentration at the pile top. A similar
failure pattern was also observed from the full-scale load test of
DCM-C1 [9].

When a 0.18 � 4.00 m stiffened concrete core was inserted into
DCM-C1 and the load was applied in the same manner, the MCPs
were observed at the soil surrounding the top part of the pile at
the beginning load and developed downward with increasing
applied load as shown in Fig. 16a–d. At a certain load level (150
N in this case), the MCPs develop in the DCM socket at the core
tip. With increasing axial load, both zones continue progressing
together with the occurrence of the new zone at the tip of the
DCM socket, as illustrated in Fig. 16c. After reaching the failure
load, the MCPs were found in the DCM socket surrounding the
stiffened core and the SDCM pile tip in the case of pile failure, as
illustrated in Fig. 16d. Fig. 17 shows the MCPs at the failure load
of SDCM piles with cores of the same diameter and strength but
different lengths. In Fig. 17a, the MCPs were found at the soil sur-
rounding the DCM socket and concentrated at the core tip. In addi-
tion, when the stiffened cores were longer, the MCPs were also
found at the soil beneath the DCM socket, as shown in Fig. 17b–
d. From the results on the failure mechanism of SDCM piles, the
core can be concluded to transfer the load from the top to deeper
LL (%) PL (%) PI (%) W (%) c (kN/m3)

80.71 48.67 32.04 71 15
– – – 150 14
– – – 115 14
– – – – 11.5
– – – – 13.3

(a) loading frame and (b) testing setup.



Fig. 12. Load–settlement curves of SDCM piles from physical model tests.

Fig. 13. Load distribution along SDCM piles with various core lengths from physical
model tests.

Fig. 14. Photographs showing the failure
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levels. If the core is long enough, the failure mode of the SDCM pile
can change from pile failure to soil failure.
6. Parametric study and guidelines for appropriate core size

In this section, the simulated results from the sensitivity study
of SDCM piles under axial loading by varying the strength of the
DCM socket, the strength of the core, core length and core size
are presented and discussed in terms of ultimate bearing capacity.
The 0.6 m diameter and 7.0 m long DCM socket pile was applied to
all analyses in this section. The Mazurkiewicz method was used to
determine the ultimate bearing capacity of the pile from simulated
load–settlement curves.

Fig. 18 shows the relationship between the core length ratio
(Lcore/LDCM) and the ultimate failure load (Qu) of various analysis
cases. The three main data sets in the figure represent three differ-
ent strengths of the DCM socket pile (qu,DCM). Each data set
includes results from cases with various diameters and stiffened
core lengths. For the data set with qu,DCM of 690 kPa, the relation-
ship is approximately linearly increasing with increasing stiffened
core length from 250 kN at the beginning (Lcore = 0) to the maxi-
mum value of 325 kN at Lcore/LDCM of 0.45. When the stiffened core
length exceeds 3.15 m, Qu remains unchanged, indicating that the
optimum stiffened core length for SDCM piles for qu,DCM of
690 kPa is 3.15 m. The beginning 250 kN refers to the calculated
Qu of the ordinary DCM pile under pile failure mode with a DCM
strength of 690 kPa, which is also equal to the actual test results
of DCM-C1 in Fig. 4. The Qu of 325 kN is very close to the calculated
Qu of the ordinary DCM pile, which is determined under soil failure
mode based on alpha method [18]. At the stiffened core length of
3.15 m (Lcore/LDCM = 0.45), the failure mode of the SDCM pile may
change from pile failure to soil failure. By further investigating
the failure behavior of SDCM piles with the optimum Lcore/LDCM

from the simulation, the MCPs were found to not propagate into
the DCM socket but to the soil at the tip of the DCM pile up to fail-
ure, changing the failure mode to soil failure. With increasing core
length, soil failure governs the behavior of the SDCM, explaining
the constant Qu with increasing Lcore beyond the optimum value.

For the SDCM piles with qu,DCM of 420 and 210 kPa, the Qu also
linearly increases with increasing core length to certain values, and
the slopes of these two relationships are almost the same and very
patterns of SDCM piles after testing.



Fig. 15. Mohr–Coulomb points of DCM-C1 by simulation at the failure load.
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close to that of the previous case. Beyond these values
(Lcore/LDCM = 0.76 for 420 kPa and 0.90 for 210 kPa), the values of
Qu remain constant even as the core lengths further increase.
However, the final values of Qu for these two cases are lower than
the previous case, and the optimum core lengths are longer at
5.32 m for qu,DCM of 420 kPa and 6.51 m for 210 kPa. The results
reveal that the strength of the DCM socket has a significant effect
on the optimum stiffened core length and ultimate bearing capac-
ity of SDCM piles. A lower strength DCM socket requires a longer
core to reach its optimum state. With an insufficiently strong
Fig. 16. Development of Mohr–Coulomb points of SDCM piles (qu,DCM � /core � Lcore = 69
150 kN; (c) 250 kN and (d) 325 kN.
DCM socket because the DCM socket cannot resist the load trans-
ferred from the stiffened core, the failure happens in the DCM
socket at the top part of the pile. In this case, the failure is always
governed by pile failure mode; therefore, the Qu is always less than
that at the soil failure condition.

Fig. 19 illustrates the relation between the Qu with Lcore//core

using the same data sets as Fig. 18. In the same fashion, Qu linearly
increases with increasing Lcore//core before remaining constant at a
certain Lcore//core. The optimum diameter for stiffened core SDCM
piles considered in this study can be obtained from this relation-
ship if the optimum length has been given from Fig. 18, e.g., the
optimum diameter of stiffened core for DCM-C1 with
qu,DCM = 690 kPa is 0.21 m. The optimum diameter of the stiffened
core increases with decreasing strength of the DCM socket.

The appropriate dimensions of the stiffened core in SDCM piles
may be preliminarily determined from Figs. 18 and 19. However,
both figures are for specific soil conditions and a specific DCM
socket size.

Based on the results obtained, increasing in the core length
causes the load to transfer to a deeper level. Consequently, the fail-
ure position in the SDCM piles may change from the top of the
DCM pile to the core tip level. However, the soil surrounding the
SDCM pile also develops the failure with increasing load, particu-
larly at the tip of the SDCM pile. Therefore, the strength of the
DCM socket has a strong influence on the failure mode. If the
DCM socket is very strong, it can resist higher loads. By transferring
the large loads to a deep enough level by increasing the core
length, the soil surrounding the SDCM pile can completely develop
the failure. This condition does not require a very long core. The
failure is then governed by the soil failure in the same manner as
the soil failure condition of the DCM pile. The Qu then equals the
soil failure condition of the DCM pile. Increasing the core length
beyond this level shows no further improvement.

For a less strong DCM socket, with the load transferred to a dee-
per level by the core, the failure happens in the DCM socket at the
core tip level. With increasing core length, the composite material
can handle larger loads, so the Qu increases with increasing core
length. However, the load is mainly concentrated at the top of
the SDCM pile. To a certain core length (depending on the qu,DCM)
0 kPa – 0.18 � 4.00 m) from simulations with varying applied loads: (a) 50 kN; (b)



Fig. 17. Mohr–Coulomb points of SDCM piles having qu,DCM of 690 kPa at failure load with varying /core � Lcore: (a) 0.18 � 3.00 m; (b) 0.18 � 4.00 m; (c) 0.18 � 5.00 m and (d)
0.18 � 6.00 m.

Fig. 18. Lcore/LDCM versus ultimate failure load (Qu).

Fig. 19. Lcore//core versus ultimate failure load (Qu).

Fig. 20. Schematic diagram showing the relationship between Lcore/LDCM and Qu of
SDCM and the associated failure modes.
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with higher load concentration at the top, the DCM socket at the
top part of the pile can no longer resist the load. The failure starts
at this part and the SDCM pile can then receive no greater a load.
The failure mode then remains the pile failure, though not at the
core tip. Even if the core is longer, the DCM socket at the top part
of the pile cannot resist a load larger than a certain level. Therefore,
the Qu remains constant with increasing core length.

By connecting the optimum points of Lcore/LDCM from various
data sets in Fig. 18, a locus of optimum core length can be obtained.
Theoretically, this locus can be extended with a horizontal line
(from point S to C) that distinguishes the zones between pile and
soil failure as seen in Fig. 20. Moreover, by assuming a line starting
with the y-intercept of Qu (point I) computed from the
qu,DCM = qu,soil having the same slope as the others to the x-coordi-
nate of Lcore/LDCM = 1, the point J can be defined, where qu,soil is
defined as the unconfined compressive strength of the native soil.
Noted that, a linear relationship cannot be clearly obtained by the
data set with low qu,DCM (210 kPa) from the results in Figs. 18 and
19. This means that the diameter of the core plays more significant
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role in SDCM piles with low qu,DCM. Then it is represented by the
gray area in the figure. The completed locus can then be extended
to point J. Inside the locus of optimum core length (points B and F),
the failure is dominated by DCM pile failure at the core tip level
and increasing the core length can increase the Qu, while the failure
behavior of SDCM piles for the zone outside the locus (points G and
H) is governed by the failure of the top part of the DCM socket.
Increasing core length thus has an insignificant influence on the
Qu of an SDCM pile. This locus can also be used to suggest the opti-
mum length of the core for SDCM piles with different strengths of
DCM sockets. The hatch area inside the locus suggests that, in engi-
neering practice, the qu,DCM at soil failure consideration can be
decreased to a certain value while maintaining the maximum Qu

by inserting a stiffened core.

7. Conclusions

The extended sensitivity study from the full-scale loading tests
of stiffened deep cement mixing (SDCM) piles by numerical analy-
ses was performed in the study. The load-settlement characteris-
tics, ultimate bearing capacity and failure mechanism of SDCM
piles in a specific soil condition under axial loading were investi-
gated. Additionally, a series of scaled down model tests on SDCM
piles were also performed in a laboratory to verify the findings
from numerical analyses. Possible influence factors are considered
in the numerical analyses, taking into account the strength of the
DCM socket and the length, dimensions and stiffness of the core.
The conclusions that can be drawn from this research are summa-
rized below:

1) Increasing the core length significantly increases the ulti-
mate bearing capacity and decreases the settlement of
SDCM piles, while increasing the cross-sectional dimensions
of the core has a less significant impact. SDCM piles with
longer cores can transfer load from the pile head to a deeper
level than a shorter core can. When the volume is held con-
stant, the longer core is preferable.

2) Comparing load–settlement curves of SDCM piles with cores
of two different materials (Eucalyptus wood and concrete)
shows an insignificant difference in the ultimate bearing
capacity and a slight difference in the settlement of the pile
head. This implies that less stiff construction materials may
be effectively used as a core.

3) The optimum length and diameter of the core to obtain the
maximum possible performance of SDCM piles depend on
soil conditions and the strength of the DCM socket. The fail-
ure mode of the SDCM piles also depends on the strength of
the DCM socket with respect to the soil.

4) For a stiff core, the three possible failure modes for SDCM
piles under axial loading include soil failure, pile failure at
the core tip and pile failure in the DCM socket at the top part
of the pile. If the length of the core is less than the optimum
value, the failure mode is always the pile failure at the core
tip. If the core length exceeds the optimum value, the failure
mode is governed by the strength of the DCM socket. The soil
failure occurs for SDCM piles with strong DCM sockets, while
the failure of the DCM socket at the top part of the pile dom-
inates for SDCM piles with weak DCM sockets.

5) With the soil conditions considered, a locus of optimum core
length for the strength of the DCM socket was proposed in
this study to provide a guideline for preliminary design of
the core in SDCM piles. The developed Qu � (Lcore/LDCM)
and Qu � (Lcore//core) charts can preliminarily provide a sys-
tematic selection of appropriate core length and cross sec-
tional dimension.

These conclusions are drawn on the basis of limited data for
specific considered cases, and a broader set of studies are needed
to enhance the findings from this study.
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Undrained creep failure of a drainage canal slope
stabilized with deep cement mixing columns

Abstract This paper presents an analysis of the slope failure of a
Suvarnabhumi drainage canal during construction. The
Suvarnabhumi drainage canal project includes a large drainage
canal with a road on both sides. The width of the bottom of the
drainage canal is 48.0 m, the depth of the drainage canal is 3.0 m,
and the length of the drainage canal is 10.5 km. Because the project
was constructed on very soft Bangkok clay, deep cement mixing
(DCM) columns were employed to increase the stability of the
excavated canal. The failure of the drainage canal slope occurred
25 days after the end of excavation. The field monitoring data show
that lateral movement of the canal slope continuously increased
with time, which caused failure due to the instability of the canal
slope. The time-dependent deformation and undrained creep be-
havior of very soft clay was suspected to be the cause of the canal
failure. A laboratory investigation of undrained creep behavior
and a finite element analysis (FEA) using the soft soil creep
(SSC) model were performed to confirm the causes of the canal
failure. The results indicate that very soft clay specimens that are
subjected to deviator creep stress levels of 70 and 100 % of the
peak strength failed by creep rupture within 60 days and 8 min,
respectively. The factor of safety for the canal slope, which was
obtained from the FEA, shows significant reduction from the
initial value of 1.710 to 1.045 within 24 days after the end of
excavation due to the effect of undrained creep. This paper also
describes a solution method that is applied to a new section of the
canal. Field monitoring and an FEA of the new trial section were
performed to prove the effectiveness of the solution method.

Keywords Deepmixing . Failure . Finite element .

Slope stability . Undrained creep

Introduction
Landslides are one of the most significant geologic hazards (Wang
and Zhang 2014). Infrastructure projects, such as dams, drainage
canals, roads, slope excavations, and slope protections, are gener-
ally subjected to slope failure. The required geological conditions
at a construction site generally comprise shear strength and de-
formation behaviors, hydrogeological conditions, and geologic
formation. Bangkok clay deposit is considered to be a problematic
soft clay with a high deformation potential and a low shear
strength (Lorenzo and Bergado 2004; Horpibulsuk et al. 2007).
Slopes excavated in these soft clays exhibit viscous creep behav-
iors, in which deformation and movement proceed under a state of
constant stress. Significant creep stress ultimately causes failure
(Redman and Poulos 1984; Kuhn and Mitchell 1993). Undrained
creep behavior can be divided into volumetric creep and deviator
(or shear) creep according to the acting stress. Volumetric creep is
caused by constant volumetric stress, whereas deviator creep is
caused by constant deviator stress. Laboratory undrained creep
tests of soil samples are usually performed on cylindrical speci-
mens using an isotropically consolidated undrained (ICU) triaxial
compression apparatus in a laboratory. Typical undrained creep

curves for a constant deviator stress that expresses axial creep
strain (εac) as a function of elapsed time (t) are shown in Fig. 1.
According to the shape of the εac–t response curve, creep can be
divided into primary, secondary, and tertiary phases (Arulanandan
et al. 1971).

The primary phase can be defined as creep deformation during
which the strain rate continuously decreases with time. Deforma-
tion at a constant rate (material flow) is denoted as the secondary
phase. In the case of the tertiary or the accelerated phase, the strain
rate is continuously increasing, which causes creep rupture. Gen-
erally, volumetric creep consists of the primary phase of creep
deformation and tends to stabilize. As shown in Fig. 1, the shape
of the εac–t response curve is primarily dependent on the relative
magnitude of the applied deviator stress compared with the un-
drained strength (obtained from the ICU test) of the material at
the same consolidation pressure. When the applied deviator stress
is small compared with the undrained strength, the creep strain
rate monotonically decreases with time. Curve A in Fig. 1 shows a
typical εac–t response for this stress condition. For a relatively high
deviator stress, the creep strain rate increases with time, which
causes rupture of the sample. Curve C in Fig. 1 shows a typical
curve for this response. An intermediate value of the deviator
stress (compared with the undrained strength) may yield a re-
sponse, as indicated by curve B in Fig. 1 (Faruque 1986). Saturated
sensitive soft clay is most susceptible to this behavior.

During construction, the excavated slopes show deviator creep
behavior accompanied by little or no dissipation of pore pressure
at a constant shear stress due to the low permeability of soft clay.
This continuing undrained creep may frequently cause failure of
the slope, which implies that the undrained shear strength can be
significantly reduced with time, as investigated through undrained
triaxial creep tests by various researchers (Casagrande and Wilson
1951; Walker 1969; Holzer et al. 1973; Yin et al. 2002; Desai et al.
2011; Taechakumthorn and Rowe 2012). Therefore, analysis of the
undrained creep behavior is important for estimating the long-
term stability of a man-made slope. The continuous increase in
shear deformation with a constant deviator creep stress (Fig. 1)
induces an increase in excess pore water pressure (Δu) with time
because the specimen is sheared for the condition of zero volume
change (undrained). This creep process reflects the diminution of
effective stress and an increase in the stress ratio q/p′ (deviator
stress to mean effective stress) toward the Mohr–Coulomb failure
line (Wang and Yin 2014). An illustration of this process with the
effective stress paths is provided in Fig. 2a, b. Thus, undrained
creep behavior contradicts consolidation theory, which states that
excess pore water pressure decreases with time due to drainage,
which causes an increase in effective stress. An increase in creep
time causes larger excess pore pressure at failure due to creep
deformation (Campanella and Vaid 1974; Mitchell and Soga 2005;
Leoni et al. 2008). Based on these facts, deviator creep in un-
drained conditions is extremely important in the analysis of sta-
bility problems. Chang et al. (2015) observed and simulated the
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creep behavior of rock slope. The results of their study indicate
that topography influences slope creep behavior. Slopes with sig-
nificant inclination or height produce significant creep behavior.

A stabilizing pile and stone column can be employed to support
these unstable slopes (Rogers and Glendinning 1997; Anbarasu
et al. 2010; Kourkoulis et al. 2011; Vekli et al. 2012; Wang and Zhang
2014; Yu et al. 2015). The deep cement mixing (DCM) method is a
ground improvement technique that has also been introduced to
solve these problems. The DCM method has been employed in
Japan, the Nordic countries, Thailand, China, the USA, the UK,
Germany, and Poland among other countries. Cement additive in
either slurry or powder form is injected into the ground and mixed
with the in situ soil by mixing blades or jet grouting, which forms a
hard-stabilized soil column that is referred to as a DCM column
(Horpibulsuk et al. 2011, 2012; Shen et al. 2013a, b). The applica-
tions of DCM include foundation supports, slope protection, re-
tention systems, ground treatments, liquefaction mitigation,
hydraulic cutoff walls, and environmental remediation (DJM
(Deep Jet Mixing) Research Group 1984). DCM column rows have
been employed to increase the stability of slopes against horizontal
or sliding forces (Broms 1999). Larsson et al. (2012) suggested the
use of overlapping column rows for a better interaction with the
surrounding soft soil and investigated the effect of the overlapping
zone and the strength in this zone. However, failures have oc-
curred, as demonstrated in a case study of slope failure in a large
drainage canal project constructed in soft clay that is stabilized
with DCM columns.

This paper investigates the failure of a drainage canal that is
part of an excavation project in soft clay that is stabilized with
DCM columns. It describes both the stabilizing methods for a new
section of the canal and the subsequent evaluations that are
conducted to prove their effectiveness. The BDescription of a
drainage canal project^ section contains a general description of
the drainage canal project. The BField investigation^ section de-
scribes the field monitoring results after the end of excavation and
the failure investigations that are performed to assign the failure
causes. The BLaboratory investigation^ section presents a labora-
tory investigation of the creep behaviors of soft clay specimens
that are collected from the field. The BFinite element analysis of

the field case study^ section contains a detailed finite element
analysis (FEA) of the drainage canal. The BResults of finite element

Fig. 1 Typical axial creep strain–time response curves for ICU triaxial compression test (Faruque 1986)

Fig. 2 The effect of undrained creep on the strength of normally consolidated clay
in a ICU and b KoCU triaxial compression test (Mitchell and Soga 2005; Campanella
and Vaid 1974)
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analysis^ section presents the results of the FEA of the drainage
canal. The BRemedial measures^ section describes the stabilizing
method, the field monitoring results, and the FEA results to prove
the effectiveness of the stabilizing method. The main conclusions
are given in the BConclusions^ section.

Description of a drainage canal project
The field case study comprises the Suvarnabhumi drainage canal
project, which is under the jurisdiction of the Royal Irrigation
Department of Thailand, which is located in the Samut Prakan
Province of Thailand. The main purpose of this project is to
drain floodwater from the eastern region of Bangkok and the
vicinity of the Suvarnabhumi International Airport. The project
consisted of the excavation of a new canal, the construction of
pumping stations, and the installation of a telemetry system. The
width of the bottom of the drainage canal is 48.0 m, the depth of
the drainage canal is 3.0 m, and the length of the drainage canal
is 10.5 km. Two-lane roadways with a width of 11.0 m and a height
of 2.4 m were constructed on both sides of the canal for
transportation.

Figure 3 shows the soil profile and soil properties at the field
case history site. The soil profile consisted of three layers: 10 m of
very soft normally consolidated clay, 5 m of soft normally consol-
idated clay, and 3.5 m of medium stiff clay and 2.5 m of stiff clay.
The natural water (wn) content was near the liquid limit (LL), high
water content was noted in the depth range of 2 to 10 m (>100 %),
and lower water content was noted in the deeper layer. The
undrained shear strength, which was measured using the field
vane shear test, tended to increase with depth. DCM columns were
applied to improve the soft clay layer.

It is well known that soft Bangkok clay has low shear strength
and high wn (high initial void ratio, eo). The very soft clay is
formed by deposition of marine clay on the Chao Phraya delta of
Thailand. It is normally consolidated to lightly overconsolidated,
with the overconsolidation ratio (OCR) varying from 1.0 to 1.5
(Bergado et al. 1996; Shibuya et al. 2003; Horpibulsuk et al.
2007). The degree of sensitivity of clay is defined as the ratio of
the undrained shear strength in an undisturbed state to that in a
remolded state. Any clay with the sensitivity ratio equal to or
greater than 8 is classified as a quick clay based on classification
of sensitive clays by Rosenqvist (1953). The calculated sensitivity
ratios from the field vane shear test results ranged from 2.7 to 5.0.
Thus, very soft clay in this project is not a quick clay although its
natural water content was higher than LL. The strain-hardening
behavior of very soft clay was observed under ICU triaxial com-
pression test (Fig. 13a), which is a general behavior of normally
consolidated clay.

A trial test section of the drainage canal was constructed prior
to commencement of the project. The configuration of the DCM
columns is shown in Fig. 4. The diameters of the DCM columns
under the roadway (referred to as the bearing DCM columns) were
0.6 m; they were installed in a rectangular pattern with spacing of
1.50×1.75 m. Seven DCM columns (referred to as the DCM column
rows) were installed in a row pattern at the canal slope with a
spacing of 1.50 m. The additional DCM columns at the berm area
were installed with spacing of 1.50×1.60 m to increase the slope
stability. The required compressive strength of the DCM columns
was 0.6 MPa. To attain the required compressive strength, 220 kg/
m3 of cement was employed.

The DCM column rows located at the canal slope are designed
to resist lateral force by their flexural resistance. Due to the low
flexural resistance of a single DCM column, DCM column rows
were employed. Unconfined compression tests were conducted to
compare the obtained strength with the required strength. The
unconfined compressive tests were completed on DCM column
specimens, which were collected with a sampler at various depths.
The collected specimens were cured for 30 days prior to testing.
The variations in the unconfined compressive strength value (qu)
and the elastic modulus at 50 % of the unconfined compressive
strength (Eu) of the DCM columns with depth are shown in Fig. 3;
these values were obtained from the field specimens. The qu
ranged from 0.89 to 2.7 MPa, which exceeds the required strength
(0.6 MPa). Therefore, the low quality of the DCM columns may
not be the cause of failure of this canal project. The dashed lines of
the qu and Eu profiles in Fig. 3 represent the average values in the
numerical analysis.

The construction plan was divided into four stages: first, the
DCM columns were installed; second, the 1.2-m-high berm was
constructed using silty sand fill material; third, the canal was
excavated to a depth of 3.0 m; and last, the roadway was con-
structed to a height of 2.4 m. Three inclinometers were installed
after the excavation of 1.5 m to monitor lateral movements during
excavation of the remaining 1.5 m.

Field investigation
Figure 5 displays the profiles of lateral movement with depth after
the end of excavation at a depth of 3.00 m, which were obtained
from inclinometers at three locations: I-1, I-2, and I-3. The field
data revealed that the maximum lateral movement immediately
after the end of excavation was 10 mm. As the roadway attained its
finial elevation of 2.40 m after 14 days, the maximum lateral
movement increased to 40 mm at inclinometer I-1. The lateral
movement at all locations continuously increased with time until
eventual failure at 25 days, as shown in Fig. 6. The failure extended
throughout the berm area, while the base of the canal heaved. The
DCM column rows also tilted toward the canal. Based on the field
observations, the first crack of the slope instability occurred at the
berm area above the additional DCM columns and the potential
slip surfaces revealed that the translation of soil mass dominated
to a depth of 7.5 m. The lateral movement obtained from incli-
nometer I-1 indicates that the development of a shear zone occurs
at the depth range of 5.0 to 9.0 m. The increasing lateral movement
with time is caused by the process of undrained creep at constant
deviator stress. Figure 7 displays the plot of the maximum lateral
movements with elapsed time at the end of excavation. The curve
of the lateral movement against time of the very soft clay located
near the excavation base, which was obtained from inclinometer
I-1 (Fig. 7a), is similar to εac–t response curve C of the deviator
creep behavior, as shown in Fig. 1.

The rate of lateral movement in the secondary stage is constant
prior to the tertiary stages and failure conditions, according to the
surface rupture observed in the field. The level of deviator stress
induced by the slope excavation is sufficient for the development
of the shear mobilization of all three phases due to a lack of soil
stabilization by the DCM columns. The average increase in the rate
of lateral movement in this study was defined as the difference in
lateral movement divided by the elapsed time. Thus, the average
rate of lateral movement for the case history after the end of
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excavation (0 day) to 25 days (canal failure) was (60–10)/(25–
0)=2 mm/day for I-1. Figure 7b shows that the rate of lateral
movement of the soft clay located in the berm area with DCM
column rows (I-2) was constant at 15 days after the end of exca-
vation and was considered to be the secondary phase. The tertiary
stage (accelerated phase) was not distinct, which indicates that the
creep behavior of this location is similar to curve B in Fig. 1, which
implies that the soft clay located at I-2 was subjected to a moderate
deviator creep level. However, the soft clay slope in this location
failed due to the inability of the DCM column rows to stabilize the
creep failure. Therefore, the deformation–time response in curve B
(Fig. 1) is responsible for the slope failure in the field condition.
However, the lateral movements from inclinometer I-3 show dis-
tinctly different creep behaviors compared with the data from
inclinometers I-1 and I-2. The soft clay under the roadways, which
improved with individual DCM columns (I-3), was also subjected
to primary creep for 18 days prior to the constant rate of lateral
movement in the secondary stage (Fig. 7c). The creep deformation
tended to stabilize after 18 days without a tertiary stage, which
corresponds to εac–t response curve A in Fig. 1. No slope failure of
the drainage canal located in I-3 was observed because creep
deformation cannot develop to the rupture stage, which is consis-
tent with the creep behavior exhibited by curve A in Fig. 1.

Laboratory investigation

Test program
Based on the field observation of the case history, the failure
mechanism of the Suvarnabhumi drainage canal was undrained
creep failure because the excavated canal slope experienced no
surcharge for 25 days. Thus, the undrained creep behavior of soft
Bangkok clay required verification. After the canal slope failed,
laboratory investigations were performed. Soft clay specimens
were collected near the trial section at the depth range of 3.0–
4.0 m. The testing program consisted of consolidated undrained
triaxial compression tests, including ICU tests, ICU creep tests,
and Ko consolidated undrained (KoCU) creep tests. The objectives
of the ICU tests determined the undrained shear strength and
shear strength parameters, whereas the ICU and KoCU creep tests
determined the undrained creep characteristics, respectively. The

ICU tests were conducted according to ASTM (2012). The follow-
ing isotropically consolidated pressures (po

′) were employed in
this study: 20, 50, 80, and 100 kPa. The effective stress paths (p′–
q) for the ICU tests are plotted in Fig. 8. The relationship between
the slope of the Mohr–Coulomb failure line (M) and the friction
angle (ϕ′) can be expressed by the following equation:

M ¼ 6sinϕ0

3−sinϕ0 ð1Þ

Thus, the parameter M for the very soft clay in this study was
1.07, which corresponds to a friction angle (ϕ′) of 27°. The ICU test
with a po

′ value of 50 kPa was selected to specify the peak deviator
stress for the calculation of the stress levels because this confining
pressure was similar to the effective overburden pressure at the
middle of the thickness of the soft clay. The peak deviator stress
(qpeak) for the ICU test with a po

′ value of 50 kPa was 40 kPa.
The axial loads for the undrained creep tests were applied in

single increments with a po
′ value of 50 kPa, and the axial defor-

mation versus time was recorded. Three different deviator creep
stress levels with the stress ratio (q/qpeak) of 50, 70, and 90 % (refer
to Table 1), which corresponds to a factor of safety of 2.0, 1.43, and
1.11, respectively, were applied to perform the ICU creep tests.
Natural soft clay is usually deposited in a Ko-consolidated condi-
tion. Additional loads are usually added during construction,
which causes the creeping of soil. Thus, a series of undrained creep
tests on Ko-consolidated clay samples were also performed with a
mean effective stress of po

′=50 kPa and a deviator stress of
qo=32.6 kPa with a duration of 2 days prior to shearing. Three
different deviator creep stress levels with q/qpeak=85, 95,
and 100% (refer to Table 1) correspond to a factor of safety of
1.18, 1.05, and 1.00, respectively. The numerical values of the creep
stresses for all the tests in this study are tabulated in Table 1.

Undrained creep test results
Figures 9 and 10 show the similar trend in the development of axial
strain with time for various creep stress levels in the ICU and
KoCU tests. The specimen that was subjected to a creep stress level

Fig. 3 Soil and DCM column properties
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of 50 % (Fig. 9a) shows a small increase in strain after initial
deformation. No failure was observed within the testing time due
to the low deviator stress level, which corresponds to the field
observation of soft clay at I-3. However, the specimens at creep
stress levels of 70 and 90 %, as shown in Fig. 9b, c, respectively,
were progressively strained with time until eventual failure. The
tertiary stage began 60 and 25 days for the specimens at creep
stress levels of 70 and 90 %, respectively. Figure 10a–c shows that a
similar creep behavior of the specimens in the KoCU tests with the
tertiary stage was observed after 25 days, 3.5 days, and 6 min for
the specimens at creep stress levels of 85, 95, and 100 %, respec-
tively. The creep strains and time to rupture were higher and
faster, respectively, for the specimens with higher creep stress

levels. Therefore, the deviator stress level accelerates the time to
failure by creep rupture. The soft clay located at I-1 behaved in a
similar manner to these specimens. Thus, this laboratory test
confirmed that the soft clay located at I-1 was subjected to a high
deviator creep level, which produced a lower factor of safety than
the factor of safety obtained for other locations that improved with
DCM columns. Lateral movement–time curves I-1 and I-2 are
similar to the εac–t response curves of KoCU tests compared with
the lateral movement–time curves of the ICU tests, which implies
that the field undrained creep behavior is consistent with the
KoCU creep behavior in the laboratory. This finding is consistent
with the undrained creep test results of Campanella and Vaid
(1974), who concluded that some differences in the deformation–

Fig. 4 Configuration of drainage canal stabilized with DCM columns: a plan view and b section view

Fig. 5 Lateral movement profiles
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time curves between the ICU and KoCU tests may occur because
soft clay deposits in nature have been subjected to an anisotropic
stress history and deformation conditions conform to the Ko

condition compared with isotropic compression.

Finite element analysis of the field case study

Finite element mesh and boundary condition
A finite element simulation was performed to explain the failure
mechanism of the canal slope by undrained creep using the
PLAXIS 3D software, version 2013. The 3D finite element model
consisted of the DCM columns, the embankment, and the foun-
dation soils. The soil volume is modeled by ten-node tetrahedral
volume elements. The ten-node tetrahedral volume elements are
created in the 3D mesh procedure. This type of element provides a
second-order interpolation of displacements.

Note that the large deformation is necessarily considered for
problems of dynamic evolution of slides in unstable slopes. How-
ever, this study focuses on the causes of the canal failure, not the
simulation on the progressive failure analysis in which the tradi-
tional finite element method (FEM) is limited. It is believed that
the deformations captured in this study (observed lateral move-
ment) during the construction are still in the normal strain range
in which the traditional FEM is applicable. To capture the evolu-
tion of slides in unstable slopes, sophisticated numerical methods,
taking into account the large deformation (such as total

Fig. 6 Failure of field trial test

Fig. 7 Maximum lateral movements of soft clay at the end of excavation at three
locations: a I-1, b I-2, and c I-3 Fig. 8 Effective stress paths from ICU tests of very soft clay specimens
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Lagrangian and the update Lagrangian finite element as compre-
hensively reviewed by Wang et al. 2015), are necessary.

The configuration of the drainage canal, which is shown in
Fig. 4a, is 3D because each DCM column is not continuous in the
out-of-plane direction. Thus, it can be modeled as a 3D slice by
planes of symmetry. Figure 11 illustrates the 3D finite element
mesh, which consists of 11,380 elements and 17,544 nodes, that
corresponds to the drainage canal configuration in Fig. 4a, b. At
the bottom of the finite element mesh, the displacements are set to
zero in three directions: x, y, and z. The vertical model boundaries
parallel to the yz plane are fixed in the x direction and are free in
the y and z directions. In addition, the symmetrical conditions
imply that vertical model boundaries parallel to the xz plane are
fixed in the y direction and are free in the x and z directions. The
length and the depth of the model were 80 and 30 m, respectively,
to prevent boundary effects, and the width of the model was 1.5 m
due to a symmetrical condition. The circular columns were
modeled as octagonal cylindrical sections with the same cross-
sectional area as circular columns with a diameter of 0.6 m. The
construction stages of the finite element calculation are as follows:

Stage 0 generation of the initial stresses in the Ko condition
Stage 1 installation of DCM columns and construction of 1.2-m-
high berm
Stage 2 excavation of −1.50 m
Stage 3 excavation of −3.0 m and starting the measurement of
lateral movement at the locations of I-1, I-2, and I-3
Stage 4 construction of a 2.4-m-high roadway

Constitutive model and model parameters
The Mohr–Coulomb (MC) model is a simple elastic-perfectly plas-
tic model. The DCM columns and the roadway were modeled as
the MC model (Huang and Han 2009; Mun et al. 2012; Voottipruex
et al. 2011a, b; Jamsawang et al. 2015). The tensile strength of the
DCM columns, which were considered using the tension cutoff in
the model, was 16 % of qu (Jansawang et al. 2010). The linear
elastic-perfectly plastic Mohr–Coulomb model requires five

parameters, which are generally familiar to the majority of geo-
technical engineers and can be obtained from basic tests on soil
samples. These parameters and their standard units are as follows:
Young’s modulus (E), Poisson’s ratio (ν), cohesion (c), friction
angle (ϕ), and dilatancy angle (ψ). Undrained type C was
employed to simulate undrained behavior of the DCM column
using a total stress analysis with direct input of the undrained
shear strength, i.e., setting the friction angle to zero and the
cohesion to the undrained shear strength (ϕ=0; c=cu). In this
study, the undrained shear strength of the DCM column is half
the unconfined compressive strength of the DCM column (qu).
Stiffness is modeled using undrained Young’s modulus (Eu) and
undrained Poisson’s ratio (νu). Undrained Poisson’s ratio of 0.495,
which is almost 0.5, is selected. The parameters of the MC model
are listed in Table 2.

The soft soil creep (SSC) model was applied to model the
undrained creep behavior of the very soft clay and the soft clay.
The SSC model is described by Vermeer and Neher (1999). It is an
elasto-viscoplastic model with strain increments or strain rates
divided into elastic and viscoplastic components. The SSC model
has five main parameters. The modified compression index (λ*)
and the modified swelling index (κ*) define the loading behavior
and unloading volumetric behavior, respectively. The modified
creep index (μ*) defines the time-dependent creep behavior. The
cohesion (c) and the friction angle (ϕ) define the strength of a
material. A relationship among the internationally recognized
parameters for the 1D compression index (Cc), the swelling index
(Cs), and the initial void ratio (eo) exists. These relationships are
λ*=Cc/2.3(1+eo) and κ*=2Cs/2.3(1+eo). In this study, a conventional
odometer test of a very soft clay specimen that was taken from the
project site at a depth of −4.0 was performed to obtain the
parameters Cc and Cs. The test results are presented in the form
of e–logσ′1 curves, as shown in Fig. 12. The values of Cc and Cs were
1.76 and 0.27, respectively. Thus, the corresponding values of λ*
and κ* were 0.18 and 0.06, respectively, using eo=3.25 in the
calculations. Therefore, the suitable parameters of the very soft
clay used for the FEA in this study are listed in Table 3. The
parameters of soft clay were obtained from previous studies in

Table 1 List of undrained triaxial creep tests of very soft Bangkok clay

Test Initial condition of test specimen Creep stress
level (%)

Increment deviator creep stress form initial
condition, Δq (kPa)

Deviator creep
stress, q (kPa)

ICU creep
1

Isotropically consolidated at
po

′= 50 kPa
50 20 20

ICU creep
2

70 28 28

ICU creep
3

90 36 36

KoCU
creep
1

Ko consolidated at p
0
o ¼ 50 kPa;

qo ¼ 32:6 kPa
85 1.4 34

KoCU
creep
2

95 5.4 38

KoCU
creep
3

100 7.4 40
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the vicinity of the canal project by Bergado et al. (2006) and Lin
et al. (2006).

The hardening soil (HS) model is an advanced model for
simulating the behavior of different types of soft soils and stiff
soils (Surarak et al. 2012; Sexton and McCabe 2013; Jamsawang
et al. 2015). The HS model utilizes four basic deformation param-
eters: the secant stiffness in standard drained triaxial tests (E50

ref),
the tangential stiffness for primary odometer loading (Eoed

ref), the
unloading and reloading stiffness (Eur

ref), and the power of the
stress level dependency of the stiffness (m) and shear strength
parameters according to the MCM (c and ϕ). E50

ref and Eoed
ref

are set as the same value by defaults of the PLAXIS 3D software,
version 2013. The tangential stiffness and secant stiffness are set as
the same value by defaults of the PLAXIS 3D software, version
2013. The HS model was applied to model the behavior of the
medium stiff clay and the stiff clay in this study using the Bangkok

subsoil parameters from Rukdeechuai et al. (2009). The parame-
ters in the HS model are listed in Table 4.

Calibration of SSC model
The PLAXIS Bsoil test^ facility has been employed to simulate the
undrained creep behavior of the very soft clay using SSC model.
First, the ICU test results for a confining stress of 50 kPa were
calibrated without the creep effect (no application of creep time)
using the soil parameters in Fig. 12. The calibrated results are
presented in Fig. 13a–c in terms of axial stress–axial strain, excess
pore water pressure–axial strain, and p–q stress path relationships.
The results of numerical simulation are in agreement with the test
data, which implies that the calibrated soil parameters are reason-
able. A parametric study of the influence of creep time on the ICU
test results is also performed.

Fig. 10 Undrained creep behavior under ICU tests of very soft clay specimens at
three creep stress levels: a 50 % b 70 %, and c 90 % of peak strength

Fig. 9 Undrained creep behavior in ICU tests of very soft clay specimens at three
creep stress levels: a 50 %, b 70 %, and c 90 % of peak strength
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According to the results summarized by Mesri and Godlewski
(1977), the values of μ*/λ* vary between 0.02 and 0.1 for different
types of soils. The value of 0.088, which corresponds to the mod-
ified creep index (μ*) of 0.016, which is a back-analyzed value for
the field simulation in the BResults of finite element analysis^
section, was selected to perform a parametric study. The creep
time is simulated by applying prescribed displacements at differ-
ent velocities. A total of 10 % axial strain is applied after 5, 15, 30,
and 60 days. Figure 13a shows the influence of creep time on the
stress–strain curves. The results show that both the stiffness and
the peak deviator stress (strength) decreased with an increase in
creep time. The reduced stiffness reflects that deformation

increases with time under a constant deviator stress. The shear
strength and the stiffness are highly dependent on the creep time;
the higher the creep time, the lower are the shear strength and the
stiffness. At a given deviator stress, the generated pore pressure
was larger for a slower creep time as a result of greater creep for a
slow creep time, as shown in Fig. 13b. Figure 13c shows the corre-
sponding p–q stress paths for Fig. 13a, b. For a slower creep time, a
larger reduction in the mean effective stress due to the develop-
ment of higher excess pore water pressure produces a smaller
ultimate deviator stress. All the simulated results are consistent
with the experimental data reported by Lefebvre and LeBouef
(1987), Arulanandan et al. (1971), Leoni et al. (2008), and Wang

Fig. 11 a Plan view of the analysis zone, b 3D finite element mesh, and c enlargement of modeling column rows and columns in bearing zone

Table 2 Parameters of MC model

DCM column Roadway

Unit weight, γ (kN/m3) 15 20

Elastic modulus, E (MPa) 750 for depth 0 to 4 m
200 for depth 4 to 15 m

7.5

Poisson’s ratio, ν 0.495 0.33

Cohesion, c (MPa) 1.25 for depth 0 to 4 m
0.5 for depth 4 to 15 m

0.01

Friction angle, ϕ (°) 0 30

Material behavior Undrained Drained
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and Yin (2014). The SSC model appears suitable for modeling the
undrained creep behavior of very soft clay.

Calculation of the factor of safety
A shear strength reduction or ϕ–c reduction method, which is an
available option in the PLAXIS 3D software, version 2013, was used
to compute the factor of safety of the slope. In the ϕ–c reduction
approach, the strength parameters tan ϕ and c of the soil are
reduced until failure of the structure. The total multiplier (∑Msf)
defines the value of the soil strength parameters at a given stage in
the analysis

X
Msf ¼ tanϕinput

tanϕreduced
¼ cinput

creduced
ð2Þ

where the strength parameters tanϕinput and cinput refer to the
properties entered in the material sets and the strength parameters
tanϕreduced and creduced refer to the reduced values in the analysis.
∑Msf is set to 1.0 at the beginning of the calculation to set all
material strengths to their unreduced values. The incremental Msf
is employed to specify the increment of the strength of the first
calculation step. The final step should yield a completely

developed failure mechanism. In this case, the factor of safety is
as follows:

FS ¼ Value of
X

Msf at failure ¼ input strength
reduced strength at failure

ð3Þ

Results of finite element analysis

Verification of soil parameters
To verify that the parameters obtained from the laboratory test
are suitable for simulating the field conditions, lateral move-
ment profiles for the locations I-1, I-2, and I-3 immediately
after the excavation stage were constructed with simulated
data. At this stage, no creep time was applied. Thus, no creep
effects from the SSC model were included in the simulated
data. The results imply that the initial parameters of very soft
clay obtained from the odometer test in Fig. 12 were
overestimated due to the large strain effect that is frequently
observed in conventional soil testing (Atkinson and Sallfors
1991). Unloading–reloading parameters are more sensitive to
lateral deformation compared with loading parameters. Thus,
only the reloading–unloading stiffness parameter κ* was re-
duced from the initial input value of 0.06 to match the mea-
sured lateral movement profile to the simulated lateral
movements. The back-calculated value for κ* was 0.015, which
yields the best fit of the lateral movement profile as shown in
Fig. 14a–c (0 day after excavation), and fall within the range of
κ*/λ* for very soft Bangkok clay reported by Bergado et al.
(2006).

Back-analyzed modified creep index
Figure 14a–c shows the comparisons between the measured lateral
movement profiles and the observed lateral movement profiles
with time for the very soft clays at the three locations of I-1, I-2,
and I-3 at the end of excavation, respectively. Due to the variations
in the modified creep index μ* in the field reported by Fatahi et al.
(2013), the calibration of the field observation results and the SSC
model was performed using 3D FEM models to obtain a

Fig. 12 Determination of soil parameters from odometer test results for a very
soft clay

Table 3 Parameters of SSC model

Very soft clay Soft clay

Unit weight, γ (kN/m3) 13.6 15.4

Modified compression index, λ* 0.22 0.10

Modified swelling index, κ* 0.015 0.02

Modified creep, μ* 0.016 0.002

Poisson’s ratio, ν 0.15 0.15

Cohesion, c (kPa) 1 2

Friction angle, ϕ (°) 27 27

Overconsolidation ratio (OCR) 1.2 1.5

Material behavior Undrained Undrained
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reasonable modified creep index to simulate the undrained creep
behavior of the excavated slope in very soft clay. The value of μ*
for the very soft clay was varied to match the measured lateral
movement profile to the calculated lateral movements and the
elapsed time, in which the failure of the canal occurred (after
25 days). The higher values of μ* cause larger lateral movement
and faster slope failure due to the undrained creep effect. The
back-calculated value for μ* was 0.016, which yielded the best fit
with the lateral movement profiles and caused the soil body
collapse after 25 days, and fall within the range of the μ*/λ* value
for soft organic clays proposed by Mesri and Godlewski (1977).
Figure 15a shows the deformed mesh of the modeled canal with the
back-calculated μ* value of 0.016 and the elapsed time of 25 days.
The berm area settled to the very soft clay layer. The very soft clay
at the base of the canal heaved, and the DCM column rows tilted
and moved toward the excavated canal, which was similar to the
conditions shown in Fig. 6. The plastic points in the PLAXIS 3D
software, version 2013, show the stress points that are in a plastic
state (failure point); they are displayed in a plot of the undeformed
geometry. The plastic point indicates that the stresses lie on the
surface of the failure envelope. Figure 15b shows the distribution of
the failure points in the 3D mesh, which is similar to the shape of
the failure zone observed in the field (Fig. 6).

Stability analysis of the case history
Figure 16 shows the potential slip surfaces for the case history. The
calculation results show that the initial factor of safety for the
excavated slope with the 1.2-m-high roadway was 1.710. The values
of the factors of safety exceeded the minimum required value of
1.30 during construction when undrained creep behavior was not
considered. After the end of excavation, undrained creep was
applied with a constant rate of creep strain until failure of the
canal slope. Figure 17 shows the factor of safety versus time at the
end of construction. The factor of safety decreases with an increase
in time, as expected. The factor of safety decreases from the initial
value of 1.710 to 1.30 at 8 days, which indicates that the factor of
safety is less than the minimum required value after 8 days, which

demonstrates high potential for instability. The factor of safety
decreases until the value of 1.045 is attained after 24 days; after
25 days, the FEA shows the soil body collapse that corresponds to
the failure pattern shown in Fig. 7. The average rate of decrease of
the factor of safety in this study was defined as the difference in
the factor of safety divided the elapsed time. Thus, the average rate
of the factor of safety decreases for the case history from the end of
excavation (0 day) to 24 days was (1.710–1.045)/(24–0)=0.0277/day.

The behavior of the case history can be considered to be
approximately undrained during the excavation period due to
the very low permeability of the soft clay. The excess pore pressure
increments are dependent on the path. The increase in the com-
pression stress and the increase in the tension stress in the theo-
retical stress transfer in the undrained triaxial tests (Borges and
Guerra 2014) are considered to be positive and negative, respec-
tively. There was an increase in the theoretical stress in an un-
drained triaxial test with a compression stress path. In an
extension stress path (as in an excavation zone), the direction of
the pore pressure increments is opposite to the direction of the
compression stress path. In an extension stress path, the incre-
ment of pore pressure Δu is negative (negative excess pore pres-
sure). Because the total mean stress declines but the volume of soil
does not change (undrained behavior), negative excess pore pres-
sure is generated.

Figure 18(b) shows the results for excess pore pressure prior to
excavation for the case history. Excess pore pressure is defined as
the difference between the pore pressure at a particular instant and
its initial hydrostatic value (Fig. 18(a)). Positive values of excess
pore pressure are generated in the soft clay under the roadway due
to the effect of embankment loading. Figure 18(c) shows that
negative values are generated after the end of excavation on the
excavation side. The highest negative value of excess pore pressure
occurs below the excavation base due to the highest reduction of
total mean stress in that zone. The undrained creep process begins
after the end of excavation. Figure 18(d, e) shows the decrease in
the negative pore water pressure at the end of excavation for 2 and
12 days, respectively, due to the effect of deviator creep. The value

Table 4 Parameters of HS model

Medium stiff clay Stiff clay

Unit weight, γ (kN/m3) 16.5 19

Secant stiffness, E50
ref (MPa) 20 60

Tangential stiffness, Eoed
ref (MPa) 20 60

Unloading and reloading stiffness, Eur
ref (MPa) 60 180

Power of the stress level dependency of the stiffness, m 1 1

Poisson’s ratio, ν 0.2 0.2

Cohesion, c (kPa) 10 18

Friction angle, ϕ (°) 27 27

Over consolidation ratio (OCR) 6 10

Material behavior Undrained Undrained
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of the excess pore water pressure along the canal slope at failure
approached positive values, as shown in Fig. 18(f). Undrained
creep causes an increase in additional positive excess pore water
pressure with time for constant deviator stress.

The mean effective stress decreases with time, which implies
that the soft clay is subjected to the compression stress path and
causes changes in its strength, as shown in Fig. 19. Figure 19
illustrates the stress path of point A in Fig. 18(b). The stress
path began at the initial state of the soil (Fig. 18(a)) followed by

the end of the excavation state (Fig. 18(c)). The undrained creep
continued from stages 2 to 5. The stress path reached the Mohr–

Fig. 13 Simulation of ICU test results and parametric study using the SSC model
with calibrated parameters: a deviator–axial strain response, b excess pore water
pressure–axial strain response, and c p′–q stress path

Fig. 14 Comparison between FEM results and field measurement data: a I-1, b I-2,
and c I-3
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Coulomb failure line. The excess pore water pressure (Δu)
developed during the undrained creep, which reduces the
strength of soft clay similar to the behavior in Fig. 2b. This
process causes the factor of safety, as shown in Fig. 16, to
decrease with an increase in time. Thus, the results from the
FEA confirm that the canal in the case history failed due to the
undrained creep process.

Remedial measures
The results of the analysis in the previous section revealed that the
cause of the canal slope failure was undrained creep failure caused
by a delay in construction. To control the slope’s instability,
various stabilizing methods were introduced for a new trial section
of the canal. Increasing the number of DCM column rows along
the canal slope to increase the improvement area was not feasible

due to the budget limitations for this project. Thus, the construc-
tion of a stabilized berm at the toe of the canal and the objective to
maintain the water at a level of +2.00 m were suggested to limit the
creep stress induced by the excavation. Figure 20 shows the stabi-
lized berm with a height of 1 m, a width of 6.1 m, and the same side
slope as the excavated canal; the berm was applied in the new trial
section of this project. Figure 21a shows the comparison of the
factor of safety for the two sections of the canal (with and without
remedial measures). The results show that the factor of safety
increased from 1.735 (failure case history without a stabilized
berm) to 1.887 (new trial section with a stabilized berm). The factor
of safety decreased with time due to the effect of undrained creep
until a factor of safety of 1.38 was attained after 8 days. Based on
the case history, a factor of safety of 1.28 was attained for the
unstabilized berm. The berm is useful for increasing the stability

Fig. 15 a Deformed mesh and b distribution of plastic points of drainage canal in soil body collapse at 25 days

Fig. 16 Slip surface from drainage canal stability analysis immediately after excavation
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to the required value. However, water was released to a level of
+2.00 m to counter the lateral movement from creep stress and to
prevent instability. The water level of +2.00 m increased the factor
of safety from 1.38 to 1.53. The factor of safety was 1.40 after 25 days.
Thus, the time period is sufficient to safely complete the roadway
construction. The decrease in the average rate of the safety factor

was calculated as 0.00765/day, which is significantly less than the
rate in the case history (0.0277/day).

Verification of the adopted solution method was performed by
installation of an inclinometer at location I-1, which is the same
location in the field case study as shown in Fig. 4. A comparison of
the lateral movement profiles with and without a berm and the
corresponding water level is shown in Fig. 21b. The lateral move-
ment was substantially less than the lateral movement in the case
history. In addition, the rate of lateral movement was significantly
reduced from 2 to 0.4 mm/day. Thus, this solution was applied to
the entire drainage canal project. The canal has been in service at
the proposed water level of +3.00 m for 5 years without any
excessive lateral movement by visual observation.

Conclusions
An excavated slope in a soft clay deposit exhibits a viscous creep
or undrained creep behavior, in which deformation proceeds at a
constant deviator stress. Slope stabilization with DCM columns
may be insufficient for preventing failure due to instability. This
paper examines the failure of a large drainage canal that is
constructed in very soft Bangkok clay. The lateral movements
obtained from the field observations continuously increased with
time and failed due to the effect of undrained creep. A laboratory
investigation including ICU and KoCU tests of the undrained
creep behavior of soft clay was conducted to assess the creep

Fig. 17 Factor of safety over time for the case history

Fig. 18 Excess pore pressure in several stages: a initial state, b 1.2-m-high roadway construction, c at the end of excavation, d 2 days, e 12 days, and f 25 days after the
end of excavation (canal failure)
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behavior for various constant deviator stresses. A finite element
analysis by the PLAXIS 3D software, version 2013, using the SSC
model, was performed to confirm the causes of the canal failure.
A solution method was introduced to stabilize a new trial section.
A comparison of the section with and without remedy was also
performed. Based on the results, the following conclusions are
formed:

1. The very soft clay located at the excavation base (I-1) exhibits
undrained creep behavior beginning with the primary, second-
ary, and tertiary phases, which caused failure of the canal slope
with an average rate of lateral movement of 2 mm/day. The
deviator stress in the field is sufficient for generating the shear
mobilization of entire phases due to the low strength of the soft
clay without soil stabilization by DCM columns. However, this
behavior was not observed for very soft clay in zones that were
stabilized with DCM columns (I-3) due to the higher strength
of the composite ground. Conversely, if soil stabilization is
insufficient, very soft clay in this zone will exhibit a creep
behavior beginning from the primary to secondary phase and
will eventually collapse without clear tertiary phases, such as
the very soft clay located at I-2.

2. No creep rupture failure was observed for soft clay specimens
at creep stress levels below 50 % of ultimate strength due to the
low deviator stress level. This behavior is similar to the field

observations of the soft clays located in the stabilized zone by
the DCM columns (I-3). However, the specimens subjected to a
creep stress level range of 70 to 100 % collapsed due to
accelerated creep strain rate in the tertiary phases, which
caused creep rupture. This process is represented by the max-
imum lateral movement of soft clay over time without stabili-
zation (I-1). The undrained creep behavior observed from the

Fig. 19 Stress path of very soft clay at point A under the canal slope

Fig. 20 The stabilized berm for a new trial section of drainage

Fig. 21 Comparison of a factors of safety and b lateral movement profiles
between the canals with and without remedial measures
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KoCU test represents the field behavior for the creep deforma-
tion of very soft clay compared with the results of the ICU test
because very soft clay deposits in nature have been subjected
to the Ko condition compared with isotropic compression.

3. Undrained creep reduces the shear strength of very soft clay
with time, which causes a decrease in the factor of safety of the
excavated slope from its initial value of 1.710 to 1.045 within
24 days after the end of excavation. The average rate of de-
crease of the factor of safety for the case history after the end of
excavation until canal failure was 0.0277/day. The shear
strength is reduced because positive excess pore water pressure
increases with time.

4. A stabilized berm with a height of 1 m was selected to stabilize a
new trial section of the canal to increase the factor of safety.
However, 8 days after the end of excavation, the factor of safety
tends to be less than the minimum required value of 1.30. Thus,
water at the level of +2.0 m was maintained in the canal to
counter the creep stress, which causes a higher factor of safety
and less lateral movement. The average rate of decrease of the
factor of safety was improved to 0.00765/day, whichwas less than
the rate of decrease for the case history without remedial mea-
sures. The average rate of lateral movement was also stabilized to
0.4 mm/day. Therefore, the recommended solution works prop-
erly to improve both slope stability and lateral movement. The
drainage canal has been in service at the proposed water level of
+3.00 m for 5 years after the solution was implemented, and no
appreciable lateral movement has been observed.
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Abstract 

A series of physical and numerical model tests were conducted to investigate the behavior of 

floating stiffened deep cement mixing (SDCM) columns up to failure under axial loading 

based on the ultimate bearing capacity, settlement and failure mechanism. This research aims 

to clarify the impact of the length of the stiffened core and the strength of the deep cement 

mixing (DCM) socket on the behavior of this composite column. Full-scale load tests on a 

floating DCM and an SDCM column having Eucalyptus wood as a core in the thick soft clay 

layer area were also carried out. The results from the reduced-scale model tests reveal that the 

strength of the DCM socket can be reduced to a certain value by inserting a sufficiently long 

reinforced core to achieve the highest possible load-carrying capacity, indicating an optimum 

length of the stiffened core for a specific DCM socket strength. The field pile load test results 

confirm that core materials with a lower strength and stiffness, such as Eucalyptus wood, 

could potentially be used as the reinforced core. The extended numerical analysis results 

suggest that there are two possible modes of failure, i.e., soil failure and failure in the DCM 

socket at the core tip, which also depend on the length of the stiffened core and the strength 

of the DCM socket. The results from the numerical parametric study were used to establish a 

preliminary design chart for suggesting the appropriate strength of the DCM socket and the 

length of the core of the floating SDCM columns in a specific soil condition considering the 

optimal (best) performance. The chart includes the effect of the column length, stiffened core 

length and DCM socket strength. 
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1 Introduction 

The deep mixing method has been widely used to improve the engineering properties of soft 

ground by injecting cement powder or slurry to bond the soil particles and form a column. 

Deep cement mixing (DCM) columns are widely used to support the vertical load and to 

reduce the settlement of earth structures acting as foundations for road embankments. For the 

majority of projects in the past and in current practice in many countries, designers often 

specify the tip of a DCM column at the depth of the firm layer (often medium clay) as the 

fixed column type to ensure that the settlement will be minimal. However, in areas where the 

soft clay layer is particularly thick, such as the southern part of Bangkok, fixed column-type 

DCM columns (hereafter called end bearing DCM columns) can lead to high construction 

costs. To reduce construction costs, the DCM columns with a certain length (not to the depth 

of the firm layer) or floating DCM columns have been applied in engineering practice (e.g., 

Teeracharti 1998). This consideration is also based on the fact that the soil stiffness increases 

with depth, and thus, the efficiency of the columns decreases. This floating DCM column 

type has also been implemented in many countries that have thick soft deposit clay layers, 

such as Japan (e.g., Kitazume and Terashi 2013; FNHO 2003; Tsutsumi 2008), Sweden (e.g., 

Holm 1999; Alén et al. 2005) and Vietnam (e.g., Do and Nguyen 2013).  

Because the strength of soil-cement is controlled by the water-cement ratio (Miura et al. 

2001), a large amount of cement is required to construct DCM columns in soft ground areas 

in which the water content is high, particularly if the wet process with the jet grouting method 

is used. In current practice, the cement content is often increased as a strategy to achieve the 

target strength of DCM columns. However, a number of previous studies (e.g., Uddin et al. 

1997; Jongpradist et at. 2011) have found that when increasing the cement content up to a 

certain amount, the strength of cement-admixed clay does not increase linearly with the 

cement content. In other words, the cost efficiency in increasing the cement content to 

increase the strength is rather low. One possible alternative is to partially replace the cement 

with lower-cost binders, such as fly ash (e.g., Horpibulsuk et al. 2009; Jongpradist et al. 

2010).  

The vertical load distribution along a column will decrease with depth. Thus, the highest 

compressive stress occurs at the top part of the column, and thus, high strength is only 

required at the top of the column. Considering this fact, in 2004, Dong et al. (2004) 

introduced the stiffened deep cement mixing (SDCM) column in China. They inserted a small 

reinforced concrete pile in the center of an ordinary DCM column after finishing the DCM 

column construction. The results of field load tests on the ordinary DCM and SDCM columns 

revealed that the stiffened core could improve both the load-carrying capacity and settlement 

of the DCM columns under axial compression loading. Full-scale load tests of SDCM 

columns in the northern part of Bangkok with various core sizes and lengths performed by 

Jamsawang (2008) and the subsequent numerical investigation by Voottipruex et al. (2011) 

indicated that the ratio of the length of the core and DCM and the core size has a significant 

influence on the load-carrying capacity and settlement of the DCM columns. However, 

increasing either the length or size of the reinforced core would increase the construction cost 

due to the additional core material, which is often more expensive than the DCM itself. By 

considering the impact of the core on load-carrying capacity based on the controlled core 

volume, Wonglert and Jongpradist (2015) found that for a constant reinforced core volume, 

SDCM columns with a more slender core provide a higher ultimate load and less settlement. 

These researchers also found that the effectiveness of a reinforced core in increasing the 

ultimate load of the SDCM columns and the associated failure mode mainly depend on the 

core dimensions, core volume ratio and strength of the DCM socket. There are three possible 

failure modes for SDCM columns under axial loading: soil failure, column failure at the core 

tip and column failure in the DCM socket at the top of the column. However, the SDCM 



columns considered in all previous studies (Dong et at. 2004; Jamsawang 2008; Raongjant  

2013; Wang et at. 2014; Wonglert and Jongpradist 2015) are the end bearing piles (fixed 

column type), as schematically shown in Fig. 1, whereas no study on the floating SDCM 

columns has been conducted to date. Moreover, most previous studies considered only a 

high-strength and stiff core, such as concrete and steel. Only the study by Wonglert and 

Jongpradist (2015) investigated the possibility of using a less stiff material as a core. No full-

scale tests have been performed to confirm that a less stiff material, such as Eucalyptus wood, 

can be used as a stiffened core for SDCM columns. 

In this study, a series of physical model tests on scaled-down floating SDCM columns under 

axial loading conditions was performed to investigate the influence of the core length and 

DCM socket strength on the load-carrying capacity of SDCM columns. Full-scale loading 

tests on floating DCM and SDCM columns having a Eucalyptus wood core were conducted 

to confirm the effectiveness of using wood as a stiffened core for SDCM columns. The full-

scale test was also used as a reference case to extend the investigation by a numerical 

parametric study. A preliminary design chart of an SDCM column including the influence of 

the DCM socket strength, stiffened core length and DCM column length is also proposed.  

2 Physical model tests on scaled-down floating SDCM columns 

A series of scaled-down model tests under axial loading was performed to study the influence 

of the reinforced core length and DCM socket strength on load-carrying capacity, settlement 

and failure behaviors of SDCM columns. The main test program consisted of six experiments 

(settings A and B, see Table 1) by varying two influencing factors, the length of the 

reinforced core (Lcore) and the unconfined compressive strength of the DCM socket (qu,DCM). 

Lcore and qu,DCM values of 150, 350, and 500 mm and 35 and 135 kPa, respectively, were 

considered, as shown in Table 1. In addition to these six tests, additional tests were also 

conducted to better understand the mechanism behind the obtained results (settings C and D 

for DCM and SDCM columns, respectively, see Table 1).  

2.1 Materials and preparation 

Soft clay layer 

The soft clay layer in the model tests was made from remolded Bangkok soft clay taken from 

the Mahai Sawan Intersection located in southwestern part of Bangkok. The layer was 

remolded at a water content of 120% before being poured in a cuboid container and 

consolidated under 60 N/m2 of surcharge load till end of consolidation. To ensure that the 

strength and stiffness of the prepared soft clay layer satisfied the target values, samplings of 

the remolded soft clay were taken at various depths and locations in the model soil for 

comparison with the target water content of 75% for each test. The physical properties of the 

soft clay layer after preparation are listed in Table 2. 

Deep cement mixing columns 

After completion of consolidation process of the soft clay layer, prepared clay-cement slurry 

was poured into drilled holes in the soft clay layer to construct the 38 mm diameter and 500 

mm long DCM columns. The DCM socket strengths were designed to obtain the column 

failure mode by two different mixing ratios. Cement contents of 63 kg/m3 and 190 kg/m3 of 

wet soil were used in the mixing process to obtain the qu,DCM of 35 kPa and 135 kPa, 

respectively. During the installation of the DCM columns, samples of the clay-cement 

mixtures were collected and tested at a curing age of 30 days to reconfirm the target 

strengths. 

Reinforced core 



In case of SDCM columns, Polyaramid or Nylon cores with 10 mm in diameter was installed 

in the center of the DCM columns immediately after the DCM column installation. The 

elastic modulus of 600 MPa was obtained from unconfined compression test. The cores were 

attached with 1-4 strain gauges at different levels to measure the strain distribution along the 

column depth during performing the column load test as shown in Fig. 2. 

Strain sensor 

In order to observe the load transfer mechanism between the columns and the 

surrounding clay, two strain gages were installed on the poly urethane (PU) cylindrical bar as 

a strain sensor. The dimensions of PU bars are 10 mm in diameter and 25 mm long as 

illustrated in Fig. 3a. The elastic modulus of the PU is 20 MPa obtained from unconfined 

compression test. Figure 3b shows the strain sensors after preparation and before 

waterproofing with the silicone. The strain gages were formulated as half bridge circuit to 

measure the strain in the DCM column during the test. The strain sensors were installed 

vertically into the center of DCM column immediately after finishing the DCM column 

construction. They were installed in SDCM columns the cores of which are shorter than the 

columns (A1, A2, B1, and B2). As previously mentioned, the strain gauges were glued on the 

core (poly aramid bar) as shown in Fig. 3c. The positions of installation of the sensors are 

shown in Fig. 2. 

2.2 Testing Equipment 

Soil container 

Figure 4b shows a soil container used to model the soil layer in the small-scale model test in 

this study. The container is 1,800 mm long, 800 mm high, and 400 mm wide (the out-of-

plane direction). The geo-textile was overlaid over the uniform-size clean sand at the bottom 

of the container as the drainage area in the consolidation step of soil layer preparation. The 

soil container can be moved in the longitudinal direction with the rollers for multiple loading 

tests in each soil preparation.  

2.3 Testing procedure 

Figure 5 shows the configuration of the physical model test and the test set up of the 

six main SDCM columns (Settings A and B). An axial compression load test following 

ASTM D1143-81 (quick loading) was conducted 30 days after the columns were installed. 

An incremental axial compression load of 15 N was applied at the column top every 5 min 

until failure. The axial applied load and vertical deformation data of the DCM or SDCM 

columns were measured by a load cell and displacement transducers and logged 

automatically. During the test, water was sprayed on the soil surface to prevent cracking due 

to the surface of the soft clay layer drying.  

2.4 Results and discussion 

The load-vertical displacement relation curves of the floating SDCM columns in the 

main settings are illustrated in Fig. 6. Three SDCM columns, A1, A2, and A3, have the same 

qu,DCM of 35 kPa with different core lengths of 0.15, 0.35, and 0.50 m, respectively. The 

results clearly indicate that increasing the core length leads to increases in the ultimate 

bearing capacity (Qu) and reductions in the vertical deformation of the columns. A similar 

behavior was observed for the SDCM columns with a qu,DCM of 135 kPa (B1 and B2). 

However, insignificant improvements in both Qu and vertical deformation of SDCM column 

were observed when the core length was increased from 0.35 (column B2) to 0.50 m for 

column B3. This implies that when the qu,DCM increases to 135 kPa, the reinforced core need 

not be longer than 0.35 m. However, for the cases with a qu,DCM of 35 kPa, increasing the 

length of the core up to the entire length of the column can enhance the performances of the 

column. The effect of qu,DCM on the load-vertical displacement relation of SDCM columns 



can also be seen in this figure. A comparison between the two curves with the same Lcore and 

different qu,DCM values (such as columns A2 and B2) reveals that SDCM columns with a 

higher qu,DCM (B2) are able to resist a larger applied load.  

A previous study on field load tests of DCM columns (Petchgate el al. 2003a) and its 

back calculation indicated that the Qu of a column can be determined based on the 

consideration of two modes of failure, the column and soil failure modes. The possible 

maximum Qu of the column in each soil condition is then governed by the soil failure mode, 

which mainly depends on the strength of the native soil surrounding the column. Therefore, 

the Qu with the soil failure mode is appropriate as a normalized parameter to compare the 

load-vertical displacement curves of the testing results with different strengths of native soil. 

Figure 7 illustrates the normalized load, Qn (normalized Qu)-settlement curves of DCM and 

SDCM columns with different strengths of native soil and the DCM socket for the various 

test settings in Table 1. All DCM and SDCM columns have the same dimensions (38 mm in 

diameter and 500 mm in length). In addition to the symbol of the test (such as A1), the 

numbers in parentheses indicate the core length ratio (Lcore/LDCM) and the column-to-soil 

strength ratio (qu,DCM/qu,soil). The relation curves show that if the column-soil strength ratio 

(qu,DCM /qu, soil) is larger than 27.5 (C2 (DCM), C3 (DCM), D1 (SDCM), and D2 (SDCM)), 

the columns should fail under the soil failure mode. For this case (qu,DCM is sufficiently high), 

inserting the core should not improve the behaviors of the column, as illustrated by the load-

settlement curve of columns C3 and D1, because the ordinary DCM column is sufficiently 

strong and already failed with the soil failure mode. This conclusion is confirmed from the 

result for column D2. However, the core can assist in reducing the shortening of the column 

due to the higher stiffness compared to an ordinary DCM column, resulting in reduced 

settlement. In contrast, for SDCM columns A1, A2, and A3 and B1, B2, and B3, which have 

column-soil strength ratios of 4.38 and 16.88, respectively, increasing the core length results 

in an increase in Qu and a decrease in the vertical deformation of the columns. DCM column 

C1, the column-soil strength ratio of which (5.5) is larger than that of SDCM column A1 

(4.38) with a Lcore/LDCM value of 0.3, has inferior performance (in terms of the Qu and 

settlement of the column) than column A1. This result implies that, at the lower strength of 

the socket, insertion of stiffened core can improvement the performance of DCM column. 

This suggests that to achieve the optimal design, the strength of the DCM socket should be 

selected such that the DCM column (without a stiffened core) will fail under column failure. 

Then, by inserting the core, the performance of the SDCM column will be improved up to the 

ultimate limit state at which the column will fail under the soil failure mode depending on the 

required capacity and cost considerations. Because the strength of the DCM socket can be 

reduced, the additional cost due to the insertion of the reinforced core will be compensated 

for by the reduction in the amount of cement. 

The axial strains along the column length that were measured from embedded strain 

sensors are used to calculate to axial internal force according Equation 1, as shown in Fig. 8.  

socketEAF )(  Eq. (1) 

where F = Internal force in the column 

 = Axial strain measured from the strain sensor 

 A = Cross-sectional area of the DCM socket column 

 E = Elastic modulus of the DCM socket column 

Figure 8a illustrates the load transfer along the column depth at applied forces of 15, 

30 and 60 kN for columns A1, A2 and A3, respectively. A comparison of the results indicates 

that the SDCM column with a longer core can transfer the applied load to a greater depth than 

the SDCM column with a shorter core. The difference in load transfer along the column 



between the shorter and longer columns can be clearly observed with increases in the applied 

load. As a result, the load shared by the surrounding soil of the SDCM column with a longer 

core would be smaller. Thus, for the same applied load, the vertical displacement of the 

SDCM column with a longer core is smaller than that with a shorter core, as shown in Fig. 6. 

For SDCM columns with different DCM socket strengths, only a slight difference in the load 

distribution along the SDCM column for the same applied load and core length can be 

observed, as shown in Fig. 8b for columns A1 and B1. The effect of the core length is 

dominant. 

Figure 9 presents the relationship between the core length ratio (Lcore/LDCM) and Qu of 

all of the SDCM columns tested in this study. The values of Qu at a Lcore/LDCM of zero for 

both qu,DCM values are also included in the figure. The values were calculated from the 

unconfined compressive strengths (qu) of the cured cement-soil mixtures sampled during the 

column installation step. The relation curves clearly show that at a given Lcore/LDCM, the 

SDCM column with a higher qu,DCM can carry a higher applied load than that with a lower 

qu,DCM. In the figure, Qu increases linearly with increases in Lcore/LDCM up to unity for the 

SDCM columns with a qu,DCM of 35 kPa. In contrast, the relation curves with a qu,DCM of 135 

kPa, exhibits as bi-linear relation. Qu increases with increases in Lcore/LDCM until reaching a 

certain value at a Lcore/LDCM of approximately 0.7, after which it remains constant. Further 

investigation indicated that the obtained maximum Qu can be approximately calculated from 

the Qu in the case of soil failure using qu,DCM and the dimensions of the DCM column by 

method (Petchgate, 1998) . The results confirm that to maintain Qu, the cement content in 

the DCM socket can be decreased by inserting a sufficiently long core. This also implies that 

the failure mode may change from column failure to soil failure.  

In summary, the results obtained from the physical model test reveal that the strength 

of the DCM socket and the length of the core significantly affect the ultimate bearing 

capacity and settlement of the floating SDCM columns. The maximum load-carrying capacity 

appears to be limited at the ultimate bearing capacity under the soil failure mode. To achieve 

the maximum load-carrying capacity, the strength of the DCM socket can be reduced by 

inserting a sufficiently long reinforced core. There appears to be an optimum length of the 

stiffened core for a specific DCM socket strength, except when the socket is too weak. 

3 Full-scale column load test 

The full-scale test is the most reliable method to confirm the behaviors and performance of 

any structure, especially in geotechnical engineering. In this study, full-scale column load 

tests have been conducted to confirm the effectiveness of inserting a reinforced core on the 

mechanical behaviors of a floating DCM column and to confirm that the reinforced core can 

be made of wood. Furthermore, the test results were used as a reference case for the 

numerical parametric study presented in the next section. 

3.1 Test Location 

The full-scale tests were performed in the area of the Chakri Naruebodindra Medical Institute 

Hospital construction project in Samut Prakarn province. The soil profile at the site consists 

of 1.0 m thick fill over a 3.0 m thick weathered crust layer. The soft clay and medium clay 

layers were found at depths of 4 and 15 m, respectively. Below the depth of 20 m, there is 

sand alternating with a stiff clay layer until the end of the boring. The ground water table was 

found at a depth of 1.5 m from the top of the filled layer. The physical properties and soil 

profile at the test site are shown in Fig. 10a. 

3.2 Deep cement mixing column 

The DCM and SDCM columns were constructed to perform the column load test, as shown in 

Fig. 10b. The 0.5 m diameter and 10 m long columns were constructed by the high-pressure 

grouting method using a jet pressure of 250 bars by a jet grouting machine. Cement slurry 



with a water-cement ratio of 1.1 was injected into the soil by automatically controlling the 

flow rate to maintain a cement powder weight of 250 kg/m3 of wet soil. To construct the 

SDCM column, eucalyptus wood with an average diameter of 0.15 m and length of 6.0 m 

was vertically inserted into the center of the DCM column immediately after the completion 

of the column installation process, as shown in Fig. 11a. Figure 11b illustrates the column 

cut-off before capping the column head with concrete. Two observed DCM columns were 

constructed adjacent to the test area to determine the strength of the column. The unconfined 

compressive strengths of the four cored samples from the observed columns are shown in 

Table 3. The average value of the unconfined compressive strength is 1,200 kPa. 

3.3 Test procedure 

The column load tests on the DCM and SDCM columns were performed following ASTM-

D1143 standard by the quick loading method. An incremental axial compression load of 10 

kN was applied at the top of the column head through a concrete column cap with a 0.7 m 

diameter every 10 min until failure. During the tests, the axial applied load and settlement 

data of the DCM or SDCM columns were measured by a load cell and displacement 

transducer, respectively, and recorded by an automatic data logger. 

3.4 Test results 

Figure 12 shows the load vertical displacement curves of the DCM and SDCM columns from 

the field column load tests. The settlements for both columns increase linearly with 

increasing applied load up to loads of approximately 150 and 200 kN for the DCM and 

SDCM columns, respectively. Then, the settlement increases rapidly until failure. The SDCM 

column can carry approximately 25% more load than the DCM column. At the same load, the 

SDCM column settles less than the DCM column. The results show that the performance of 

DCM column in terms of both the ultimate bearing capacity and settlement behavior can be 

improved by inserting eucalyptus wood as a core. These improvements in the SDCM column 

correspond well with the results from the physical model test in the previous section. The 

eucalyptus can potentially be utilized as a stiffened core. This provides an alternative of using 

less expensive and more sustainable material in the construction of SDCM columns. 

4 Finite Element Analysis 

An extended study by finite element analysis (FEA) under the two-dimensional axisymmetric 

condition was conducted to further investigate the behavior of SDCM columns from physical 

model and full-scale tests. The conditions of the full-scale tests from the previous section 

were used as a reference case to perform the sensitivity analysis. A parametric study of the 

SDCM columns under axial loading by varying the strength and length of the DCM socket 

column and the length of the stiffened core was carried out. Before performing the numerical 

parametric study, verification was conducted by comparing with the results from the full-

scale load tests. The finite element program PLAXIS 2D Version 8.2 (Brinkgreve 2008) was 

used to analyze the DCM and SDCM columns during axial loading under the undrained 

condition in this study. 

4.1 Analysis and initial conditions 

A fifteen-node triangle element was used to model the DCM columns, stiffened core and soil. 

Figure 13 shows the finite element mesh used for all cases in this study. All vertical sides 

were supported by a roller, which restricted the displacement in the horizontal direction. A 

pin support was applied to the base of the model. The in situ stress is generated by the given 

unit weight of soil and the coefficient of earth pressure at rest, Ko, for all soil layers. The 

hydrostatic pore water pressure is in equilibrium with the water table at 1.5 m below the 

ground surface. 



The load applied to the top of the wish-in-place DCM or SDCM columns in each 

analysis was gradually increased following ASTM D-1143, as performed in the field test after 

establishing the initial stress state. The column settlement at the column top and axial stress 

along the column length of the DCM and SDCM columns were monitored for each applied 

interval load until the end of the analysis. The method by Marzukovic (1972) was used to 

determine the ultimate column capacity from the load-settlement curve of both the DCM and 

SDCM columns  

4.2 Material models and model parameters 

The clay was modeled using the hardening soil model (HS) considering the elasto-plastics 

with stress-dependent stiffness and shear dilatancy properties (Schanz et al. 1999). The model 

parameters were obtained from calibrating the oedometer test results. The cement-mixed soil 

is assumed to behave as an elastic–perfectly plastic material following the Mohr-Coulomb 

(MC) model. A linear elastic (LE) material model was used to model the core and concrete 

column cap. The values of the material parameters used in the numerical analysis are 

summarized in Table 4. 

4.3 Sensitivity analysis 

To obtain a better understanding of the behavior of SDCM columns beyond what can be 

obtained from the physical model and full-scale tests, a numerical sensitivity analysis was 

used to analyze their behavior in this section. The factors that are believed to affect the 

ultimate bearing capacity of the SDCM columns are varied in the numerical sensitivity 

analysis. These factors include the length (LDCM) and strength (qu,DCM) of the DCM socket 

and the length of the stiffened core (Lcore). Eucalyptus wood is used as the core material in all 

sensitivity analysis cases. The following ranges of factors are considered in the numerical 

sensitivity: qu,DCM values of 125, 250, 500, 1,000, or 1,500 kPa; Lcore values of 2,4,6,8,10, or 

12 m; and LDCM values of 6,10, or 12 m. The relation E50=150qu,DCM obtained from the 

average testing results of the field specimens, which corresponds to previous studies 

(Petchgate et al. 2003b; Lorenzo and Bergado 2006), was used to assume the elastic modulus 

of the DCM column in the analyses, as shown in Table 4. To confirm the analysis conditions 

and material parameters before performing the numerical sensitivity analysis, the analysis 

method was validated. In Fig. 12, the relation curves between the load and settlement of both 

the DCM and SDCM columns from the FEM simulation are also included. The comparison 

with the field test results indicates that the analysis method employed can be used in further 

investigations with confidence. 

4.4 Influence of Lcore on Qu 

In this section, the influence of the length of the reinforced core on the ultimate bearing 

capacity of the SDCM column is presented. Figure 14 illustrates the plots of Lcore versus Qu of 

the SDCM columns with different values of LDCM and qu,DCM. The values of the ultimate 

capacity for the soil failure mode, Qu, sf, for different column lengths are also included in the 

figure as horizontal dotted lines. In Fig. 14a, for low values of qu,DCM (125 kPa), the Qu for all 

columns (LDCM of 6, 10, and 12 m) increase linearly with increasing of Lcore up to a Lcore/LDCM 

of 1. The Qu values of all columns are still lower than their Qu,sf. When the qu,DCM increases to 

250 kPa, as illustrated in Fig. 14b, the SDCM columns with a LDCM of 6 m reaches its Qu,sf 

(145 kN) with an Lcore of approximately 4 m, whereas the other columns (lengths of 10 and 12 

m) do not reach their Qu,sf (280 and 350 kN, respectively). The Qu of these columns (10 and 

12 m) increase proportionally with increases in Lcore. With a qu,DCM of 500 kPa, as illustrated 

in Fig. 14c, the Qu of all SDCM columns reaches their Qu,sf with different Lcore values of 2, 8, 

and 12 m for LDCM values of 6, 10, and 12 m, respectively. This indicates that increases in 

Lcore leads to increases in Qu until Qu,sf is reached. Once Qu,sf is reached, increasing Lcore has 

no impact on Qu. This conclusion is also confirmed from the results shown in Figs. 14d and 



14e for qu,DCM values of 1,000 and 1,500 kPa, respectively. Furthermore, the Lcore needed to 

reach the Qu,sf decreases with increasing qu,DCM. With sufficient qu,DCM, inserting the core has 

no impact on the load-carrying capacity of the columns. This implies that qu,DCM can be 

decreased by inserting the core instead. Moreover, with the same qu,DCM, the longer columns 

(higher LDCM) require a longer core to reach Qu,sf. 

4.5 Influence of qu,DCM on Qu 

To further illustrate the influence of qu,DCM on Qu, the Qu of the SDCM columns vs. 

the core length ratio (Lcore/LDCM) is plotted for various qu,DCM values using the same data set 

as in Fig. 14. Each sub-figure illustrates the results for different values of LDCM. In the same 

manner as previously described, with a sufficient DCM socket strength, the Qu increases 

linearly with increasing Lcore/LDCM before remaining constant after achieving Qu,sf at the 

optimum Lcore. For example, the optimum core lengths of the 6 m-long column are 

approximately 2.1(Lcore/LDCM=0.35) and 4.9 (Lcore/LDCM=0.82) m for qu,DCM values of 500 and 

250 kPa, respectively, as shown in Fig. 15a. This can also be seen for the column lengths of 

10 and 12 m in Figs. 15b and 15c. This implies that the optimum Lcore depends on qu,DCM and 

LDCM. In contrast to the high-strength DCM socket, there is no optimum Lcore for the SDCM 

column with the low-strength DCM socket (qu,DCM=125 kPa). When qu,DCM is insufficient, for 

example, qu,DCM = 125 kPa, inserting the stiffened core can improve Qu from Lcore/LDCM=0 up 

to 1.0. With this DCM socket strength, the Qu cannot reach Qu,sf. To maintain the highest 

possible Qu of the SDCM, the minimum required qu,DCM can be obtained at the optimum 

Lcore/LDCM of 1. From the analysis data available in this work, the minimum qu,DCM for the 6, 

10, and 12 m-long DCM columns are in the ranges of 125-250, 250-500, and approximately 

500 kPa, respectively. The minimum qu,DCM increases with increasing LDCM. The minimum 

qu,DCM should also depend on the strength of the untreated soil, column dimension (length, 

diameter), and diameter of the reinforced core. 

4.6 Failure modes of the SDCM columns 

Because the core material is considerably stiffer than the DCM socket, it is difficult 

for the SDCM column to fail under the core failure mode. Then, the failure mode of the 

SDCM column can be either soil or column failure. Using the elasto-plastic soil model, the 

failure zone can be traced according to the Mohr-Coulomb failure criteria. Figure 16 presents 

the evolution of the failure zones through the Mohr-Coulomb plastic points (MCP) at 25%, 

50%, 75% and 100% of Qu. For the column failure mode (Figs. 16a and 16b), when the load 

is first applied (0.25Qu), the MCPs develop in the DCM socket at the core tip. As the load 

increases to 0.5Qu, the soil surrounding the top part of the column mobilizes a new failure 

zone together with the progression of the failure zone at the core tip. The column eventually 

fails when the failure zone at the core tip increases in size over the cross-section of the 

column at 100% Qu (230 kN). These two SDCM columns have the same failure mechanism 

even though they have different Lcore and qu,DCM. When Lcore increases from 2 to 6 m 

(qu,DCM=1,000 kPa), as shown in Figs. 16b and 16c, the failure mode changes from column to 

soil failure. There are only a few MCPs at the core tip at the beginning until the ultimate load 

is reached. The MCPs in the surrounding soil gradually increase from the top to the tip of the 

column with increases in the applied load until the ultimate load (280 kN). The results 

indicate that Lcore/LDCM and qu,DCM have a significant impact on the failure mechanism of the 

floating SDCM columns. 

Unlike end-bearing SDCM columns, for which three failure modes are possible 

(Wonglert and Jongpradist 2015), this study reveals that only two possible failure modes can 

occur for floating SDCM columns, namely, column failure at the core tip and soil failure.  

4.7 Development of the preliminary design chart for floating SDCM columns 



The characteristic chart for the preliminary design of a floating DCM and SDCM 

column can be obtained by plotting the value of Lcore/LDCM that can reach Qu,sf together with 

qu,DCM and LDCM, as illustrated in Fig. 17. The effects of Lcore/LDCM, LDCM, and qu,DCM are 

considered in this chart. The chart is developed to determine the Qu,sf of a floating DCM and 

SDCM column. The LDCM is obtained by selecting the required Qu. Once qu,DCM is selected, 

the Lcore/LDCM needed to achieve the required Qu is earned. This chart can also be used to 

design the floating DCM column by choosing Lcore/LDCM=0. This chart can be used to design 

floating DCM and SDCM columns with lengths from 6 to 12 m with a diameter of 0.5 m, as 

considered in the analysis. It is also proposed for the soil condition considered in this study 

(reference case in this study). However, the concept of the development of this chart can be 

applied to other areas and conditions. Moreover, the settlement criterion has not been 

considered in the development of this chart. Nonetheless, the results from this study 

suggested that for the same Qu, the settlement of the SDCM column is smaller than that of the 

DCM column.  

5. Conclusion 

Series of physical model tests were performed on scaled-down floating SDCM columns 

under axial loading to investigate the influence of the stiffened core length and DCM socket 

strength on the column bearing capacity. Full-scale column load tests were also carried out to 

confirm the effectiveness of the stiffened core on the behaviors of the floating columns and 

the potential of using wood as a core. Finally, the numerical analyses were employed to 

further investigate the parameters influencing the behaviors of floating SDCM columns. The 

effect of stiffened core length, DCM socket strength, and DCM socket length were 

considered in the analyses. The ultimate bearing capacity and column settlement were used to 

indicate the column performance. The conclusions of this study can be summarized as 

follows: 

1) The results from small-scale tests under a normal gravity load and from the numerical 

simulations are in good agreement; both suggest that the DCM socket strength and stiffened 

core length significantly influence the ultimate bearing capacity and settlement behaviors of 

the SDCM columns. Increasing the strength of the DCM socket and core length lead to 

increases in the ultimate bearing capacity and reductions in the column settlement. The 

SDCM column with a lower-strength DCM socket can perform better than the DCM column. 

2) There is a minimum qu,DCM for each dimension of the SDCM column to achieve the 

optimal (best) performance. At this DCM socket strength, insertion of a core along the 

column length (Lcore/LDCM=1) can cause the soil failure mode to occur. Beyond this minimum 

qu,DCM, the required length of the stiffened core decreases with increasing qu,DCM to achieve 

the soil failure mode. In contrast, when the qu,DCM is lower than the minimum qu,DCM, 

increasing Lcore up to the column length (Lcore/LDCM=1) does not cause the soil failure mode to 

occur. The minimum qu,DCM increases with increases in the column length.  

3) There are two possible failure modes for floating SDCM columns (unlike the end-bearing 

SDCM columns, for which three failure modes are possible), soil failure and column failure 

in the DCM socket at the core tip.  

4) The field test results demonstrate the potential of eucalyptus wood for use as a stiffened 

core. For the reference case in this study, the ultimate bearing capacity of the SDCM column 

with a eucalyptus wood core is approximately 25% higher than that of the original DCM 

column. 

5) Under the soil conditions and column lengths considered, a chart is developed to guide the 

preliminary design of DCM and SDCM columns to achieve the highest performance under 

the soil failure mode. The design chart was developed based on the numerical data in this 

study. It considers the influence of pile length, core length, and DCM socket strength. The 



proposed chart was created for the specific area, and the settlement criterion is not 

considered. However, the concept of the chart development can be applied to other areas. 
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Table 1 Testing program and detailed of SDCM and DCM piles in the physical model tests 

 Type No qu (kPa) qu,DCM/
qu,soil 

Lcore  
(mm) 

Qu (N) 
 
soil 

 
DCM 

Testing 
result 

Calculation 
Pile failure Soil failure 

Main Setting  
SDCM 

A1 8 35 4.38 150 57 45 350 
A2 8 35 4.38 350 97.7 45 350 
A3 8 35 4.38 500 131 45 350 

 
SDCM 

B1 8 135 16.88 150 210 170 350 
B2 8 135 16.88 350 293 170 350 
B3 8 135 16.88 500 295 170 350 

Supplement 
Setting 

 
DCM 

C1 10 55 5.5 - 75 70 370 
C2 10 275 27.5 - 350 350 370 
C3 10 280 28 - 364 360 370 

 
SDCM 

D1 10 280 28 150 375 350 370 
D2 10 450 45 150 374 560 370 

 

 

 

 

Table 2 Physical properties of soft clay layer. 

Properties Value 

    Liquid limit, LL (%) 103 

    Plastic limit, PL (%) 43 
    Plastic index, PI (%) 60 
    Natural water content, wn (%) 72 
    Undrained shear strength, su (kPa) 8 
    Elastic modulus, Eu (kPa) 300 
    Total unit weight (kN/m3) 14 
    Specific gravity 2.68 

 

 

Table 3 Unconfined compression test results of the observed piles in the field tests 

Pile No. Depth (m) qu (kPa) E50 (kPa) 

1 
0.0-5.0 1410 215,000 

6.0-10.0 1330 221,000 

2 
0.0-5.0 961 140,000 

6.0-10.0 1136 170,000 

 

 

 

Table 4 Material parameters used in finite element analyses 

Material   Model   )(kN/m 3  (kPa) c 
)( )( 

 
(kPa),50 EE ref  (kPa)ref

oedE
 

(kPa)ref
urE    m  Rinter OCR 

Filled HSS (U) 15 1 27 0 10,000 10000 30000 0.3 1 1 3 

Weathered crust HSS (U) 15 1 25 0 6,500 6500 25000 0.3 1 1 2 

Soft clay HSS (U) 14 1 23 0 3,200 3200 20000 0.3 1 1 1.5 

Medium clay HSS (U) 15 1 26 0 9,000 9000 30000 0.3 1 1 1 

DCM pile             

 qu =125 kPa MC(U) 14 60 30 0 16,800 - - 0.3 - 0.4 - 

 qu =250 kPa MC(U) 14 120 30 0 33,500 - - 0.3 - 0.4 - 

 qu =500 kPa MC(U) 14 240 30 0 67,000 - - 0.3 - 0.4 - 

 qu =1000 kPa* MC(U) 14 480 30 0 134,000 - - 0.3 - 0.4 - 

 qu =1500 kPa MC(U) 14 700 30 0 200900 - - 0.3 - 0.4 - 

Wood LE(U) 15 - - - 1.5x106 - - 0.2 - 1 - 

Concrete  LE(U) 23 - - - 2x108 - - 0.2 - 1 - 

Remark: HSS = Hardening Soil Model, MC = Mohr-Coulomb Model, LE = Linear-Elastic Model,  
               pref for HSS = 100 kPa, U = Undrained, * Parameter set of full scale test 

 



 

Figure 1 Map of thickness of soft clay in central plain of Thailand (GERD) 

 

 

Figure 2 Schematic of SDCM piles considered in this study (floating type) compared to previous 
studies 

 

Figure 3 Installation layout of SDCM piles in the scaled down model tests 

 

Figure 4 Setting of strain sensors: (a) schematic of strain sensor, (b) photo of strain sensor, and 
(c) photo of strain gage installation on stiffened core 

 



 

Figure 5 Details of the testing apparatuses in this stidy: (a) Loading frame and (b) Soil container 

 

 

 

 

 

 

Figure 6 Test setup during performing pile load test 

 

Figure 7 Load-Settlement relation curves of SDCM piles with different strengths of socket pile 
and reinforced core lengths 

Strain Amplifiers

Control computer

Load Cell

Displacement 
Transducer

Loaded Piston

Adjustable Plate



 

 

Figure 8 Normalized of Load-Settlement relation curves of SDCM and DCM piles with different 
strengths of socket pile and soil and reinforced core lengths 

 

a) different core lengths with qu,DCM of 35 kPa b) different qu,DCM for  core length of 0.15 m 
 

Figure 9 Internal axial load transfer along SDCM piles  

 

 

Figure 10 Relation between ultimate bearing capacity (Qu) and Lcore/LDCM obtained from the 
physical model tests 

 

Figure 11  a) Soil profile and physical properties of soil at test location b) Schematic of DCM 
and SDCM piles for pile load tests in this study 

6.00

4.00

DCM SDCM

Eucalyptus
wood

+1.00

a. b.



 

 

Figure 12 (a) Stiffened core installation and (b) Photo of SDCM pile before testing 

 

 

Figure 13 Load-Settlement relations of DCM and SDCM piles from full-scale pile load tests and 
their simulation. 

 

 

Figure 14 Finite element mesh and geometry of the problem considered in the analyses 
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Figure 15 Relation curves between Qu and Lcore of SDCM piles with; a) qu,DCM = 125 kPa, b) 
qu,DCM = 250 kPa, c) qu,DCM = 500 kPa, d) qu,DCM = 1000 kPa, and e) qu,DCM = 1500 kPa Figure 16 Relation curves between Qu and Lcore /LDCM of SDCM piles with; a) LDCM = 6 m, b) 

LDCM =10 m, and c) LDCM=12 m 



 

Figure 17 Development of Mohr-Coulomb points of SDCM piles having different qu,DCM and 
Lcore during increase of applied load 

 

Figure 18 Preliminary design chart for floating SDCM piles of this study area. 

 

 



 

iii 
 

 
 
 
 
 
 
 
 

ภาคผนวก ค 

สําเนาบทความที่ไดรับการตีพิมพในวารสารระดับชาต ิ1 เร่ือง 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 



225วารสารวิจัยและพัฒนา มจธ. ปีที่ 38 ฉบับที่ 3 กรกฎาคม - กันยายน 2558

บทคัดย่อ

	 บทความนี้มุ่งเน้นศึกษาพฤติกรรมภายใต้การรับน้ำ�หนักบรรทุกของเสาเข็มดินซีเมนต์ซ่ึงเสริมแกนด้วยไม้ยูคา-

ลิปตัสท่ีก่อสร้างในช้ันดินเหนียวในเขตกรุงเทพฯ เพื่อยืนยันถึงประสิทธิภาพของการใช้ไม้ยูคาลิปตัสสำ�หรับเสริมกำ�ลัง

ในเสาเข็มดินซีเมนต์ในสนามจริง ทั้งนี้ทดสอบการรับน้ำ�หนักบรรทุกของเสาเข็มดินซีเมนต์แบบเดี่ยวและสร้างคันดิน

ทดสอบในสนามที่มีเสาเข็มดินซีเมนต์ภายใต้พื้นถ่ายแรงแบบแกร่งรองรับ ตลอดจนติดตั้งอุปกรณ์ตรวจวัดค่า การทรุดตัว  

แรงดันน้ำ�ส่วนเกิน และการเคลื่อนตัวในแนวด้านข้าง เพื่อให้เข้าใจถึงพฤติกรรมการถ่ายแรงจากน้ำ�หนักบรรทุกที่กระทำ�

ลงสูเ่สาเข็มดินซีเมนตแ์ละดินรอบๆ จากผลการศกึษา พบว่าการเสริมกำ�ลงัเสาเข็มดนิซีเมนต์ดว้ยไมยู้คาลปิตสัทำ�ให้ความ

แข็งแกร่งของเสาเข็มมีค่าเพิ่มขึ้น ช่วยทำ�ให้น้ำ�หนักจากคันดินถ่ายลงสู่เสาเข็มเพิ่มมากขึ้น และช่วยให้การเสียรูปด้านข้าง 
ลดลง อันนำ�มาซ่ึงความดันน้ำ�ส่วนเกินและการทรุดตัวในดินที่น้อยลง ดังนั้น การเพิ่มความแข็งแกร่งของเสาเข็มดิน

ซีเมนต์ด้วยไม้ยูคาลิปตัสจึงช่วยลดการทรุดตัวที่ไม่เท่ากันของเสาเข็มและดินรอบๆ

	 คำ�สำ�คัญ :	เสาเข็มดินซีเมนต์แบบมีแกนเสริมกำ�ลัง / ชั้นพื้นถ่ายแรงแบบแกร่ง / ไม้ยูคาลิปตัส / กำ�ลังแบกทาน
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	 This study aimed at investigating the efficiency of using eucalyptus wood as a reinforced member 
in deep cement mixing (DCM) piles for Bangkok soft clay. Field pile load tests and full-scale embankment 
tests as supported by a rigid load transfer platform were performed in the field. Settlement of piles and 
surrounding soil, excess pore water pressure, and lateral movement of the surrounding soil at the toe of 
the embankment were monitored to understand the load transfer mechanism between the DCM piles and 
the surrounding soil. The results indicated that increasing the pile stiffness by inserting eucalyptus wood 
in the DCM piles could increase the load transfer from the embankment to the piles. As a result, the lateral 
movement, excess pore water pressure and settlement of the soil surrounding the piles decreased. Thus, 
DCM piles with eucalyptus wood are capable of reducing the differential settlement between DCM piles 
and surrounding soil.
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1.	บทนำ�
	 ปัญหาท่ีมักจะพบเมื่อก่อสร้างบนดินเหนียวอ่อน คือ 

การทรุดตัวของโครงสร้างและการพังทลายอันเนื่องมา

จากกำ�ลังรับแรงของดินเหนียวอ่อนค่อนข้างน้อยและมี

การยุบอัดตัวสูงเมื่อมีน้ำ�หนักกระทำ� การปรับปรุงคุณภาพ

ของดินเพื่อให้มีคุณสมบัติทางวิศวกรรมที่ดีข้ึนจึงเป็นทาง

เลือกและข้ันตอนสำ�คัญในการก่อสร้าง การปรับปรุง

คุณภาพดินสามารถทำ�ได้หลากหลายวิธีและแนวคิด รวม

ไปถึงเทคนิคในการก่อสร้างและวัสดุ โดยแต่ละวิธีมีความ

เหมาะสมแตกต่างกันไปในแต่ละงาน ทั้งในด้าน เวลา 

ค่าใช้จ่าย และความซับซ้อน ในประเทศไทยได้มีการนำ�

วิธีต่างๆ มาใช้อย่างต่อเนื่องในช่วง 2 ทศวรรษที่ผ่านมา  

เสาเข็มดินซีเมนต์เป็นวิธีหนึ่งที่นิยมใช้อย่างแพร่หลาย [1]  

ท้ังใช้เป็นกำ�แพงกันดิน [2] ป้องกันการพังทลายของ

ลาด การป้องกันการร่ัวซึม โดยเฉพาะอย่างย่ิงใช้เป็น

โครงสร้างฐานรากของถนน [3,4] นอกจากปัญหาการ

พังทลายระหว่างก่อสร้างและค่าก่อสร้างท่ีราคาค่อนข้าง

สูง ปัญหาท่ีเกิดข้ึนบ่อยครั้งเมื่อนำ�เสาเข็มดินซีเมนต์มา

ใช้เป็นฐานรากโครงสร้างถนนคือเกิดการทรุดตัวที่ต่างกัน

ระหว่างหัวเสาเข็มและดินท่ีอยู่ระหว่างเสาเข็มดังแสดงใน

รูปที่ 1 (a) ก่อให้เกิดปัญหาการทรุดตัวของผิวถนนที่นำ�

ไปสู่ความเสียหายหรืออาจก่อให้เกิดอันตรายในการใช้งาน 

การลดระยะห่างระหว่างเสาเข็มสามารถช่วยลดปัญหา

ดังกล่าวได้แต่ทำ�ให้ทั้งราคาและระยะเวลาในการก่อสร้าง

สูงข้ึน ในขณะที่ในทางปฏิบัติมีความพยายามที่จะเพิ่ม

ระยะห่างเพื่อทำ�ให้การก่อสร้างเร็วขึ้น การศึกษาหลายชิ้น 

[5,6,7,8] ได้เสนอวิธีการแก้ไขปัญหาที่เกิดข้ึนดังกล่าวโดย

นำ�แผ่น Geo-Grid มาปูรองที่หัวเสาเข็มเพื่อถ่ายน้ำ�หนัก

ที่กระทำ�ลงดินบริเวณระหว่างหัวเสาเข็มเข้าไปสู่เสาเข็ม 

แต่ประสิทธิภาพก็ยังไม่ดีพอ เนื่องจากการใช้ Geo-Grid 

ปูที่หัวเสาเข็มนั้นต้องอาศัยแรงส่วนหนึ่งทำ�ให้เกิดแรงดึง

ภายในตวั Geo-Grid  ก่อน Geo-Grid จงึจะเริม่ทำ�งานได ้ 

ในปี 2557 Kriengtaweekit et al. [9] ได้ศึกษาช้ันพืน้ถ่าย

แรงแบบแกร่ง (Rigid Load Transfer Slab) วางเหนือ

เสาเข็มดินซีเมนต์เพื่อถ่ายแรงจากช้ันทางลงสู่เสาเข็มดิน

ซีเมนต์ จากการศึกษาแสดงให้เห็นว่าช้ันพื้นถ่ายแรงแบบ

แกร่งสามารถช่วยลดการทรุดตัวที่แตกต่างกันระหว่าง 

เสาเข็มและดินระหว่างเสาเข็มได้ดีกว่าช้ันพื้นถ่ายแรง 

แบบเดิมที่ใช้อยู่ซ่ึงมักจะเป็นช้ันทรายบดอัด สิ่งที่สรุปได้

คอืการเพิม่ความแกรง่ของช้ันถ่ายแรงทำ�ให้น้ำ�หนกับรรทกุ

ถ่ายลงสู่หัวเข็มได้มากขึ้น

	 การวิบัติของเสาเข็มดินซีเมนต์บริเวณหัวเข็มนั้นก็

เป็นอีกปัจจัยที่ต้องพิจารณา เนื่องจากปรกติแล้วการถ่าย 

น้ำ�หนักของเสาเข็มแต่ละต้นจะมีค่ามากท่ีสุดในส่วนของ

หัวเสาเข็มและจะลดลงเมื่อมีความลึกเพิ่มมากข้ึนเนื่องมา

จากความเสียดทานระหว่างเสาเข็มและดินรอบๆ เสาเข็ม

จงึมกัจะทำ�ให้เสาเข็มเกิดการวบิติัทีบ่รเิวณสว่นบนของเข็ม

ดังแสดงในรูปที่ 1 (b) [10 การนำ�วัสดุที่มีความแข็งแรง

กว่าเสาเข็มดินซีเมนต์มาเสริมกำ�ลังในส่วนบนของเสาเข็ม

จึงถูกนำ�มาใช้แก้ปัญหาดังกล่าวข้างต้น [11] แทนการเพิ่ม 

ปรมิาณปนูซเีมนตห์รอืปนูซเีมนตผ์สมกบัวสัดผุสมเพิม่เชน่

เถ้าลอย [12,13,14] ให้เสาเข็มดินซีเมนต์ท้ังต้น เพราะ

ไม่เพียงลดความเสียหายของเสาเข็มที่บริเวณหัวเข็มแล้ว

ยังสามารถลดการทรุดตัวได้อีกด้วย [15] นอกจากนี้การ

ทำ�ให้เสาเข็มส่วนบนแกร่งขึ้นน่าจะช่วยให้เกิดการถ่ายแรง

จากโครงสร้างทางมาสู่เสาเข็ม (Load Sharing Ratio) 

มากขึ้นด้วย
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รูปที่ 1	(a) ลักษณะถนนที่เสียหายจากการทรุดตัวที่ต่างกันระหว่างหัวเสาเข็มดินซีเมนต์และดินที่อยู่ระหว่างเสาเข็ม (b) การวิบัติ 

	 	 ที่บริเวณส่วนบนของเข็มดินซีเมนต์หลังจากทดสอบการรับแรง [10]

a b

	 ในการศึกษาที่ผ่านมาวัสดุท่ีนำ�มาใช้เสริมแรงได้แก่ 

เหล็กและคอนกรีตเสริมแรง แต่การศึกษาของ Wonglert 

and Jongpradist [16] พบว่า การใช้วัสดุที่มีค่าความ 

แข็งแรงมากกว่าเสาเข็มดินซีเมนต์ไมม่าก เช่น ไมยู้คาลปิตัส  

ซ่ึงราคาถูกและหาได้ง่ายเพียงพอท่ีจะนำ�มาใช้เป็นวัสดุ

เสริมแรงได้ โดยยังคงมีประสิทธิภาพใกล้เคียงกับการใช้

คอนกรีตหรือว่าเหล็กในช่วงการใช้งานจริง อย่างไรก็ตาม

การศึกษาดังกล่าว ยังอยู่ในขั้นตอนการศึกษาเบื้องต้นด้วย

การวิเคราะห์เชิงตัวเลขเท่านัน้ และการพจิารณาเปน็เพยีง

ภายใต้การรับแรงของเสาเข็มเด่ียวหรือการรับน้ำ�หนักของ

เสาเข็ม (Pile Load Test)

	 การศึกษานี้มีวัตถุประสงค์เพื่อยืนยันถึงประสิทธิผล

ของการใช้ไม้ยูคาลิปตัสเสริมกำ�ลังในเสาเข็มดินซีเมนต์ใน

สภาพจริง การศึกษาเร่ิมจากการทดสอบการรับน้ำ�หนัก

บรรทุกของเสาเข็มในสนามเพื่อยืนยันผลการศึกษาท่ีผ่าน

มา จากนั้นศึกษาพฤติกรรมการทรุดตัวของดินใต้คันทาง

ทดสอบ (Full-Scale Embankment Test) ด้วยการตรวจ

วัดจากอุปกรณ์ตรวจวัดต่างๆ ทำ�ให้เข้าใจพฤติกรรมการ

ถ่ายแรงที่เกิดขึ้นด้วย  

2.	วิธีการศึกษา
	 วิธีการศึกษาแบ่งการทดสอบออกเป็นสองส่วนคือการ

ทดสอบการรับน้ำ�หนักบรรทุกของเสาเข็มเพื่อทดสอบการ

รับน้ำ�หนักของเสาเข็มทั้งสองประเภทได้แก่เสาเข็มดิน

ซีเมนตท์ีม่แีละไมม่กีารเสรมิแกนด้วยไมยู้คาลปิตัสและการ

ทดสอบการรับน้ำ�หนักภายใต้คันดิน ที่มีเสาเข็มดินซีเมนต์

ที่มีและไม่มีการเสริมแกนด้วยไม้ยูคาลิปตัสเป็นฐานราก 

	 2.1		ลักษณะชั้นดิน
	 	 	สถานท่ีที่ใช้ทั้งก่อสร้างและทดสอบการรับ 

น้ำ�หนกับรรทกุของเสาเข็มและการรับน้ำ�หนกัภายใตค้นัดนิ

อยู่ในบริเวณพื้นท่ีก่อสร้างศูนย์การแพทย์จักรีนฤบดินทร์  

โรงพยาบาลรามาธบิดี อำ�เภอบางพล ีจงัหวัดสมทุรปราการ 

รูปที่ 2 แสดงแผนที่ตั้งของสถานที่ที่ทำ�การศึกษา
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	 	 	ลักษณะช้ันดินของบริเวณที่ทำ�การศึกษาเป็น

ที่ราบลุ่ม ประกอบไปด้วย ช้ันดินถมที่ระดับ +1.00 ถึง 

-1.00 เมตร ชั้นดินเหนียวอ่อนที่ระดับ -1.00 ถึง -15.00 

เมตร ช้ันดินเหนียวแข็งปานกลางท่ีระดับ -15.00 ถึง 

-20.00 เมตร ช้ันทรายละเอียดผสมดินเหนียวที่ระดับ 

-20.00 ถึง -21.50 เมตร ช้ันดินเหนยีวแข็งท่ีระดับ -21.50 

ทาอากาศยานสุวรรณภูมิ

ม.หัวเฉียวฯ

ถ. บางนา-ตราด

ถ. ศรีนครินทร ซ.บางปู 119

ถ. เลียบคลองระบายน้ำสุวรรณภูมิ

ถ. สุขุมวิท

บิ๊กซีบางพลี

ถ. เทพารักษ

นิคมฯ บางปู

สถานตากอากาศบางปู รร.สวนกุหลาบวิทยาลัย
สมุทรปราการ

สถาบันการแพทย
จักรีนฤบดินทร

ถ. สุขุมวิท
ไป ปากน้ำ ไปฉะเชิงเทรา

มรภ.ธนบุรี

ไปชลบุรี

รูปที่ 2 แผนที่แสดงที่ตั้งสถานที่ก่อสร้าง

ถึง -25.50 เมตร ชั้นทรายละเอียดผสมดินเหนียวที่ระดับ 

-25.50 ถึง -27.50 เมตร ชั้นดินเหนียวแข็งมากที่ระดับ 

-27.50 ถึง -30.50 เมตร และชั้นทรายแน่นที่ระดับ -30.5 

ถึง -60.5 เมตร และคุณสมบัติทางกายภาพของชั้นดินซึ่ง

ได้จากการทดสอบในห้องปฏิบัติการจากตัวอย่างแบบไม่ถูก

รบกวน แสดงในรูปที่ 3

รูปที่ 3  ชั้นดินและคุณสมบัติทางกายภาพของดิน ณ สถานที่ก่อสร้าง	



230 วารสารวิจัยและพัฒนา มจธ. ปีที่ 38 ฉบับที่ 3 กรกฎาคม - กันยายน 2558

	 2.2		ขั้นตอนในการก่อสร้าง

		  	 เสาเข็มดินซีเมนต์

	 	 	เสาเข็มดินซีเมนต์แบบมีและไม่มีมีแกนเสริม

กำ�ลังมีขนาดเส้นผ่านศูนย์กลาง 0.50 เมตร ยาว 10.0 

เมตร โดยก่อสร้างเสาเข็มดินซีเมนต์ที่มีการเสริมด้วย 

ไม้ยูคาลิปตัสและแบบปรกติอย่างละต้นดังแสดงรูปที่ 4 

และการทดสอบคันดินดังแสดงผังการก่อสร้างในรูปที่ 5 

ในการศึกษาคร้ังนี้ทำ�การก่อสร้างเสาเข็มดินซีเมนต์โดยวิธี

ฉีดน้ำ�ปูนแรงดันสูง (High Pressure Grouting) ดังรูปที่  

6a ที่ความดัน 250 บาร์ ทั้งในข้ันตอนการฉีดน้ำ�เปล่า

เพือ่ทำ�ลายโครงสรา้งของดนิในขาลงและในข้ันตอนการฉดี 

น้ำ�ปูนเพื่อก่อสร้างเสาเข็มในขาข้ึน โดยใช้อัตราส่วน 

น้ำ�หนักน้ำ�ต่อน้ำ�หนักปูนซีเมนต์ (w/c) เท่ากับ 1.1 ต่อ 

1.0 โดยที่เครื่องจักรท่ีทำ�การก่อสร้างถูกควบคุมอัตราการ

รูปท่ี 4	แสดงลักษณะของเสาเข็มแบบมีและไม่มีแกนเสริม 

	 	 กำ�ลังที่ใช้ในการทดสอบการรับน้ำ�หนักของเสาเข็ม

หมุนและอัตราการชักก้านฉีดน้ำ�ปูนด้วยระบบอัตโนมัติ

เพื่อควบคุมให้มีอัตราน้ำ�หนักปูนซีเมนต์ต่อปริมาตร 

ดินเปียกเท่ากับ 250 กิโลกรัมต่อลูกบาศก์เมตร สำ�หรับ

เสาเข็มดินซีเมนต์แบบมีแกนเสริมกำ�ลังก่อสร้างโดยเสียบ

ไม้ยูคาลิปตัสขนาดเส้นผ่านศูนย์กลางเฉลี่ย 0.15 เมตร 

ยาว 6.00 เมตร ที่ตำ�แหน่งจุดศูนย์กลางของเสาเข็มดิน

ซีเมนต์ในแนวด่ิงหลงัจากทำ�การฉดีน้ำ�ปนูเพือ่สรา้งเสาเข็ม

ดินซีเมนต์เสร็จ ดังแสดงในรูปที่ 6b ทั้งนี้ได้ทำ�การสร้าง

เสาเข็มเพิ่มเติม 2 ต้น บริเวณใกล้เคียงเพื่อทำ�การเจาะ

ตัวอย่างเพื่อนำ�มาทำ�การทดสอบ Unconfined Com-

pression Test ในห้องปฏิบัติการเพื่อหากำ�ลังของเสาเข็ม

ดินซีเมนต์หลังจากมีอายุได้ 28 วัน ผลการทดสอบแสดง

ในตารางที่ 1
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รูปท่ี 5	แสดงขนาดและรายละเอียดของการติดตั้งเครื่องมือวัดบน 

	 	 หัวเสาเข็มเละในดินใต้คันทาง
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รูปท่ี 6	(a) แสดงการก่อสร้างเสาเข็มดินซีเมนต์ด้วยการฉีดน้ำ�ปูนแรงดันสูง (b) แสดงการ 

	 	 ติดตั้งไม้ยูคาลิปตัสที่ตำ�แหน่งกลางเสาเข็มดินซีเมนต์เพื่อเป็นแกนเสริมกำ�ลัง

a b

Col. No.

1 

2 

Depth (m
0.0-5.0
6.0-10.0
0.0-5.0
6.0-10.0

m) qu (kPa)
1,410

0 1,330
960

0 1,136

) 
0
0

6

ตารางท่ี 1	แสดงผลการทดสอบ Unconfined  

	 	 	 	 compression test ของเสาเข็มดิน 

	 	 	 	 ซีเมนต์ที่ได้จากการเจาะทดสอบ

			  พื้นถ่ายแรงแบบแกร่ง 

	 	 	พื้นถ่ายแรงแบบแกร่ง (Rigid Load Transfer 

Platform) ทำ�หน้าท่ีถ่ายแรงจากโครงสร้างชั้นทางลงสู่

โครงสร้างฐานราก สร้างจากส่วนผสมของปูนซีเมนต์

กับทราย โดยใช้ปูนซีเมนต์ต่อปริมาตรทรายเท่ากับ 250 

กิโลกรัมตอ่ลกูบาศก์เมตร ทีค่วามช้ืนประมาณ รอ้ยละ 9.6 

ทำ�การอัดหนา 0.50 เมตร ที่ความหนาแน่นแห้งประมาณ 

2.15 ตันต่อลูกบาศก์เมตรหลังจากทำ�การเปิดหัวเข็มเมื่อ

เสาเข็มมีอายุมากกว่า 28 วัน โดยใช้เครื่องบดอัดดินแบบ

เดินตาม ดังแสดงในรูปที่ 7a
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รูปที่ 7 (a) แสดงการการก่อสร้างชั้นพื้นถ่ายแรง (b) แสดงคัดดินถมในสนามสูง 3.0 เมตร

a b

			  คันดินถม

	 	 	คันดินถมขนาด กว้าง 8.7 เมตร ยาว 14.7 เมตร 

สูง 3.00 เมตร ดังรูปที่ 7b ก่อสร้างบนชั้นพื้นถ่ายแรง

แบบแกร่ง โดยมีทรายบดอัดเป็นตัวแบ่งคันดินของเสาเข็ม

ทั้งสองประเภท เพื่อให้คันดินทั้งสองทรุดตัวอย่างอิสระดัง

แสดงรายละเอยีดในรูปที ่5 ทำ�การก่อสรา้งเป็น 3 ช้ันๆ ละ  

1 เมตร

			  แกนเสริมกำ�ลัง 

	 	 	แกนเสริมกำ�ลัง (Reinforced Core) ที่ถูกนำ�มา

ใช้คือไม้ยูคาลิปตัส เนื่องจากไม้ชนิดนี้มีราคาถูก หาได้ง่าย 
และสามารถโตได้เร็ว เหมาะท่ีจะนำ�มาใช้เป็นแกนเสริม

กำ�ลัง โดยมีขนาดเส้นผ่านศูนย์กลางเฉลี่ยประมาณ 15 

เซนติเมตร ยาว 6 เมตร จากการศึกษาของ Kansaeng-

kaew [17] พบว่าโดยทั่วไปแล้วคุณสมบัติทางวิศวกรรม

ของไม้ยูคาลิปตัสที่ใช้ในอุตสาหกรรมการก่อสร้างจะมีค่า

หน่วยแรงอัดขนานเสี้ยนเฉลี่ยที่จุด Proportional Limit 

เท่ากับ 18.03 เมกะปาสคาล, หน่วยแรงอัดขนานเสี้ยน

ประลัยเฉลี่ยเท่ากับ 25.96 เมกะปาสคาล ค่าโมดูลัส

ยืดหยุ่นเฉลีย่เทา่กับ 5,517.90 กิโลปาสคาล และมปีรมิาณ

ความชื้นเฉลี่ยเท่ากับ 48.35 เปอร์เซ็นต์ 

	 2.3		อุปกรณ์ตรวจวัด

	 	 	เพื่อติดตามพฤติกรรมของเสาเข็มดินซีเมนต์

และดินรอบๆ เสาเข็มใต้คันดินถมที่รองรับด้วยเสาเข็ม

ดินซีเมนต์แบบมีและไม่มีแกนเสริมกำ�ลัง ได้ทำ�การติดตั้ง

อุปกรณ์ตรวจวัดต่างๆ หลังจากติดต้ังเสาเข็มดินซีเมนต์ 

ก่อนท่ีจะก่อสร้างคันดินถม แสดงผังการติดต้ังในรูปท่ี 5 

โดยมีรายละเอียดของอุปกรณ์ดังนี้

	 	 	2.3.1	อุปกรณ์ตรวจวัดการทรุดตัวของที่ผิวดิน 

(Surface Settlement Plate, SSP) ถูกตดิต้ังบริเวณผวิดิน 

ระหว่างเสาเข็มและบริเวณหัวเสาเข็ม ซ่ึงทำ�จากแผ่น

เหล็กทาสีกันสนิม ขนาด 50x50x0.6 เซ็นติเมตร เชื่อมต่อ 

ด้วยแกนท่อเหล็กชุบกัลวาไนซ์ขนาดเส้นผ่านศูนย์กลาง 

2.5 เซ็นติเมตร ยาว 50 เซ็นติเมตร ดังแสดงในรูปท่ี 

8a ในระหว่างทำ�การติดตั้งแกนท่อเหล็กถูกต่อให้ยาวข้ึน

ตามความสูงของคันดินถมและถูกป้องกันไม่ให้สัมผัสกับ

คันดินถมด้วยปลอกท่อเหล็กชุบกัลวาไนซ์ขนาดเส้นผ่าน

ศูนย์กลาง 7.5 เซนติเมตร (รูปที่ 8c) ตลอดความยาว

ของแกนอุปกรณ์วัดการทรุดตัวที่อยู่ในคันดินถม โดยใช้

กล้องระดับในการตรวจวัดการทรุดตัว
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รปูที ่8 (a) อปุกรณวั์ดการทรดุตวัทีผ่วิดนิ (b) อปุกรณก์ารวัดการทรดุตัวแบบลกึ และ (c) ปลอกเหลก็ของอปุกรณต์รวจวัดการทรดุตัว 

			  2.3.2	 อุปกรณ์ตรวจวัดการทรุดตัวแบบลึก (Deep 

Settlement Point, DSP) ถูกติดต้ังไว้ท่ีความลึก 3.0 

เมตร จากผิวดินระหว่างเสาเข็ม ทำ�จากแผ่นเหล็กเช่ือม

ต่อกับแกนเหล็กเป็นเกลียว มีขนาดเส้นผ่านศูนย์กลาง 30 

เซนติเมตร แสดงในรูปที่ 8b ติดต้ังโดยหมุนลงไปในช้ัน

ดินที่ความลึกที่ต้องการโดยใช้ปลอกเหล็ก (Casing) ขนาด

เส้นผ่านศูนย์กลาง 7.5 เซนติเมตร (รูปที่ 8c) เช่นเดียว

กับอุปกรณ์ตรวจวัดการทรุดตัวของที่ผิวดิน

	 	 	2.3.3	อปุกรณต์รวจวัดการเอยีงตวั (Inclinometer, 

INC) ติดตั้งบริเวณข้างคันดินห่างจากเสาเข็ม 0.5 เมตร 

เพื่อวัดการเอียงตัวของดินข้างเสาเข็มเมื่อมีน้ำ�หนักมา 

กระทำ�ในแนวดิ่ง โดยที่ท่อ (Inclinometer Casing) มี

ความลึก 17.5 เมตร จากผิวดิน แสดงดังรูปที่ 9

	 	 	2.3.4	อุปกรณ์ตรวจวัดแรงดันน้ำ�ส่วนเกิน 

(Pressure Transducer, PPT) ถูกติดต้ังที่ความลึก  

3.0 เมตร จากผิวดินโดยการดันลงในชั้นดิน (Pushing) 

เป็นอุปกรณ์วัดแรงดันน้ำ�แบบอิเลคทรอนิกส์ ติดต้ังอยู่ใน

ส่วนหัวที่เป็นทองเหลืองแสดงในรูปที่ 10

รูปที่ 10 อุปกรณ์วัดแรงดันน้ำ� KU- Pizometer

รูปที่ 9 แสดงการตรวจวัดการเอียงตัว
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	 2.4		ขั้นตอนการทดสอบ

			  การทดสอบการรับน้ำ�หนักของเสาเข็ม (Pile 

Load Test)

	 	 	การทดสอบการรับน้ำ�หนักของเสาเข็มทำ�การ

ทดสอบตามมาตรฐาน ASTM-D1143 โดยวิธีการให้ 

น้ำ�หนักแบบเร็ว (Quick Loading Test) ทำ�การเพิ่ม 

น้ำ�หนกัครัง้ละ 1 ตนั และค้างน้ำ�หนกัไว้น้ำ�หนกัละ 10 นาที  

วัดการทรุดตัวโดยใช้อุปกรณ์วัดการทรุดตัว (Displace-

ment Transducer) 4 ตวั และอปุกรณวั์ดแรง (Load Cell) 

เพื่อบันทึกค่าแรงที่กระทำ�ต่อเสาเข็มตลอดการทดสอบ

ด้วยคอมพิวเตอร์ โดยทำ�การเพิ่มน้ำ�หนักจนกว่าเสาเข็ม

จะเกิดการวิบัติ โดยท่ีเกณฑ์ในการวิบัติคือ เมื่อเสาเข็ม 

ไม่สามารถรับน้ำ�หนักที่เพิ่มข้ึนได้แต่อัตราการทรุดตัวของ

เสาเข็มเพิ่มขึ้นสูง

			  การทดสอบการรับน้ำ�หนักภายใต้คันดินถม 

(Embankment Test)

	 	 	การทดสอบการรับน้ำ�หนักภายใต้คันดินถม 

เป็นการทดสอบเพื่อศึกษาพฤติกรรมการทรุดตัวของคัน

ทางในระยะเวลา 2.5 เดือนหลังจากให้น้ำ�หนักโดยถม

คันทาง ในการศึกษาตรวจวัดค่าเร่ิมต้นของอุปกรณ์ต่างๆ  

หลังจากก่อสร้างช้ันพื้นถ่ายแรงแล้วเสร็จ ต่อด้วยการถม

คันดินสูงครั้งละ 1 เมตร จนครบที่ความสูง 3 เมตร หลัง

จากนัน้ทำ�การตรวจวัดคา่ตา่งๆ ทีไ่ด้ทำ�การติดตัง้อปุกรณไ์ว้  

โดยในช่วง 2 อาทิตย์แรกตรวจวัดบ่อยครั้ง และมีความถี่

ของการตรวจวัดน้อยลงหลังจากนั้น

3.	ผลการทดสอบและวิจารณ์ผล
	 การทรุดตัวที่แตกต่างกันมากจนเกินไปของโครงสร้าง

ฐานรากของถนนเป็นหนึ่งในสาเหตุสำ�คัญท่ีทำ�ให้ถนน

เกิดความวิบัติหรือเกิดความเสียหายจนทำ�ให้เกิดความ

อันตรายในการใช้งาน การวิเคราะห์และวิจารณ์ผลของ

การทรุดตัวประกอบไปด้วยข้อมูลท่ีได้จากการทดสอบการ

รับกำ�ลังของเสาเข็มและผลการตรวจวัดจากเครื่องมือ

ต่างๆ ที่ถูกติดตั้งไว้ในการทำ�การทดสอบคันดินถมสูง 3.0 

เมตร ทีร่องรบัดว้ยเสาเข็มดนิซีเมนต์แบบมแีกนเสรมิกำ�ลงั

และแบบไม่มีแกนเสริมกำ�ลัง โดยมีช้ันโครงสร้างถ่ายแรง

แบบแกร่งเป็นตัวถ่ายน้ำ�หนักจากคันดินลงสู่เสาเข็ม

	 3.1		ความสัมพันธ์ของน้ำ�หนักกระทำ�กับการทรุดตัว

ของเสาเข็ม

	 	 	รปูที ่11 แสดงความสมัพันธข์องน้ำ�หนกับรรทกุที่

ให้กับค่าการทรุดตัวของเสาเข็มดินซีเมนต์ยาว 10.0 เมตร 

ขนาดเส้นผ่านศูนย์กลางเท่ากับ 0.50 เมตร ที่มีและไม่มี

การเสริมกำ�ลังด้วยไม้ยูคาลิปตัสยาว 6.0 เมตร ที่ได้จาก

การทดสอบการรับน้ำ�หนกัของเสาเข็มในสนาม จากผลทีไ่ด้

จากการทดสอบ จะเห็นได้ว่าค่ากำ�ลังรับน้ำ�หนักสูงสุดของ

เสาเข็มท่ีไมไ่ด้เสริมกำ�ลงั และเสริมกำ�ลงัดว้ยไมยู้คาลปิตสั

เท่ากับ 190 กิโลนิวตัน และ 250 กิโลนิวตัน ตามลำ�ดับ 
ผลดังกล่าวนี้ยืนยันว่าเสาเข็มดินซีเมนต์ที่มีการเสริมกำ�ลัง

ดว้ยไมยู้คาลปิตสัสามารถรบัน้ำ�หนกัไดม้ากกวา่และเมือ่รบั

น้ำ�หนักบรรทุกเท่ากัน เกิดการทรุดตัวน้อยกว่าเสาเข็มดิน

ซีเมนต์แบบปรกติอย่างมีนัยสำ�คัญ เนื่องจากลักษณะการ 

กระจายตัวของแรงภายในที่เกิดข้ึนในเสาเข็มจะมีค่ามาก

ในส่วนบนและค่อยๆ ลดลงตามความลึก การเสริมกำ�ลัง

ด้วยวัสดุที่มีความแข็งแรงกว่า ส่งผลให้แรงส่งถ่ายมาท่ี

แกนเสริมมากกว่า ด้วยความแกร่งของแกนเสริมที่มาก 

กว่าการหดตัวของเสาเข็มที่เสริมแกนมีค่าน้อยกว่าเมื่อ 

รบัแรงทีเ่ทา่กัน และจากการคำ�นวณการรับน้ำ�หนกับรรทกุ

ของเสาเข็มโดยวิธี Alpha Method พบว่าเสาเข็มดิน

ซีเมนตแ์บบไมม่เีสรมิแกนเสรมิกำ�ลงัเกิดการวิบัติเนือ่งจาก

เสาเข็ม (Pile Failure Mode) และเสาเข็มดินซีเมนต์

ที่มีการเสริมกำ�ลังวิบัติเนื่องจากดินรอบๆ เสาเข็ม (Soil 

Failure Mode) แสดงให้เห็นว่าการเสริมกำ�ลังสามารถ

ทำ�ให้รูปแบบการวิบัติเปลี่ยนไปได้สอดคล้องกับการศึกษา

ของ Wonglert and Jongpradist [18]

	 	 	จากพฤติกรรมท่ีกล่าวมาข้างต้นจึงมีความเป็นไป

ไดท้ีจ่ะประยกุตน์ำ�ไม้ยคูาลิปตสัมาใชใ้นการเสรมิกำ�ลังของ

เสาเข็มดินซีเมนต์เพื่อรองรับโครงสร้างคันทางของถนน

เพื่อจะช่วยลดการทรุดตัวของคันทางได้
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รูปท่ี 11		แสดงความสัมพันธ์ระหว่างน้ำ�หนักบรรทุก – การทรุดตัวของ 

	 	 	เสาเข็มจากการทดสอบการรับน้ำ�หนักของเสาเข็มทั้งสองชนิด
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	 3.2		ลักษณะการทรุดตัวจากการทดสอบคันดิน

	 	 	หลังจากการก่อสร้างคันดินถมสูง 3.0 เมตร 

น้ำ�หนักบรรทุกได้ส่งถ่ายต่อเสาเข็มผ่านช้ันโครงสร้างถ่าย

แรงแบบแกร่ง การทรุดตัวที่หัวเสาเข็มดินซีเมนต์ท้ังแบบ

มีและไม่มีแกนเสริมกำ�ลังที่ตรวจวัดได้จากอุปกรณ์วัดการ

ทรุดตัวแบบตื้น (Surface Settlement Plate, SSP) 

หมายเลข SSP2 และ SSP4 เกิดขึ้นอย่างรวดเร็ว ในช่วง 

2 สัปดาห์แรก ประมาณ 15.0 และ 23.0 มิลลิเมตร ตาม

ลำ�ดับ และมีอัตราการทรุดตัวน้อยลงหลังจาก 2 สัปดาห์

ดังแสดงในรูปที่ 12
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รูปท่ี 12	แสดงการทรุดตัวท่ีตำ�แหน่งหัวเสาเข็มตามเวลาหลัง 

	 	 	 ก่อสร้างคันทาง
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รูปท่ี 13	แสดงการทรุดตัวที่ตำ�แหน่งผิวดินบริเวณระหว่างเสาเข็ม  

	 	 	 ตามเวลาหลังก่อสร้างคันทาง
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	 	 	 รูปที ่13 แสดงการทรดุตัวของผวิดนิ ณ ตำ�แหนง่

กึ่งกลางระหว่างเสาเข็ม เนื่องจากน้ำ�หนักที่กระทำ�ผ่านชั้น

โครงสร้างถ่ายแรงแบบแกร่งลงมายังผิวดิน ทำ�ให้เกิดการ

ทรุดตัวอย่างรวดเร็ว โดยในช่วง 2 สัปดาห์แรกหลังจาก

ก่อสร้างคันดิน เกิดขึ้นประมาณ 28 มิลลิเมตร ใต้คันดินที่

มเีสาเข็มดนิซีเมนต์แบบมแีกนเสริมกำ�ลงัและประมาณ 38 

มิลิเมตร ใต้คันดินที่มีเสาเข็มดินซีเมนต์แบบไม่มีแกนเสริม

กำ�ลังรองรับ แต่หลังจากนั้น การทรุดตัวเกิดข้ึนค่อนข้าง

น้อย ซึ่งให้ผลสอดคล้องกันกับการทรุดตัวของดินที่มีความ

ลึกที่ระดับ 3.0 เมตรจากผิวดินที่ได้จากการติดตั้งอุปกรณ์

วัดการทรุดตัวแบบลึก (Deep Settlement Point, DSP) 

หมายเลข DSP1 และ DSP2 ดังแสดงในรูปที่ 14 ซึ่ง
การทรุดตัวของเสาเข็มแบบมีแกนเสริมกำ�ลังมีค่าน้อยกว่า

เสาเข็มแบบไม่มีแกนเสริมกำ�ลัง
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รูปท่ี 14	แสดงการทรุดตัว ณ ตำ�แหน่งก่ึงกลางระหว่างเสาเข็มที่ 

	 	 	 ความลึก 3.0 เมตรจากผิวดิน ตามเวลาหลังก่อสร้างคันทาง
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	 	 	 โดยการทรุดตัวของเสาเข็มท้ัง 2 ตำ�แหน่ง คือ

ที่หัวเสาเข็มและผิวดินระหว่างเสาเข็มของเสาเข็มทั้งสอง

ประเภท แสดงให้เห็นว่าเสาเข็มดินซีเมนต์ท่ีมีแกนเสริม

กำ�ลังจะเกิดการทรุดตัวท่ีหัวเสามากกว่าเสาเข็มที่ไม่มีแกน

เสริมกำ�ลังประมาณ 6 มิลลิเมตร เนื่องมาจากเสาเข็ม

แบบมีแกนเสริมกำ�ลังมีความแกร่ง (Stiffness) ที่สูงกว่า 

เสาเข็มแบบไม่มีแกนเสริมกำ�ลังจึงทำ�ให้น้ำ�หนักถูกถ่าย

มาจากช้ันโครงสร้างถ่ายแรงแบบแกร่งมายังเสาเข็มมีค่า

สูงกว่า ดังแสดงในรูปที่ 12 และเนื่องจากน้ำ�หนักถูกส่ง

ถ่ายไปสู่เข็มแบบมีแกนเสริมกำ�ลังมากกว่า ทำ�ให้น้ำ�หนัก

บรรทกุทีเ่หลอืท่ีสง่ตอ่ให้กับดินใตช้ั้นถ่ายแรงรอบๆ เสาเข็ม

แบบมีแกนเสริมกำ�ลังมีค่าน้อยกว่า จึงส่งผลให้การทรุดตัว

ที่ผิวดิน ณ ตำ�แหน่งก่ึงกลางระหว่างเสาเข็มมีค่าต่ำ�กว่า 

ดังแสดงในรูปที่ 13 และ 18

	 	 	อย่างไรก็ตามในการประเมินประสิทธิภาพของ

คันดินในแง่ของการทรุดตัวนั้น การทรุดตัวที่แตกต่างกัน

ระหว่างหัวเสาเข็มและดินบริเวณรอบๆ เป็นปัจจัยที่ควร

จะให้ความใส่ใจ เพราะการทรุดตัวท่ีแตกต่างกันมากเกิน

ไปอาจก่อให้เกิดความเสียหายแก่ถนนได้  รูปที่ 15 แสดง

การทรุดตัวท่ีแตกต่างกันระหว่างตำ�แหน่งหัวเสาเข็มดิน

ซีเมนต์กับการทรุดตัวของผิวดินรอบเสาเข็มทั้งแบบมีและ

ไม่มีแกนเสริมกำ�ลัง จากผลการตรวจวัดดังกล่าวแสดงให้

เห็นว่าหลงัจากเวลา 15 วัน ความแตกต่างของการทรุดตัว 

ของเสาเข็มทั้งสองประเภทไม่มีการเปลี่ยนแปลงอย่างมี

นัยยะ โดยที่ระยะเวลาสุดท้ายของการตรวจวัด การทรุด

ตัวท่ีแตกต่างกันที่เกิดข้ึนของคันทางเสาเข็มดินซีเมนต์

แบบมีแกนเสริมกำ�ลังนั้นมีค่าเท่ากับ 7.0 มิลลิเมตร และ

คันทางเสาเข็มดินซีเมนต์แบบไม่มีแกนเสริมกำ�ลังมีค่า

เท่ากับ 22.0 มิลลิเมตร ผลจากการตรวจวัดแสดงให้เห็น

ถึงประสิทธิภาพของเสาเข็มดินซีเมนต์แบบมีแกนเสริม

กำ�ลงัในการลดการทรดุตวัทีแ่ตกตา่งกันไดอ้ย่างมนียัสำ�คญั 

รูปที่ 15	ผลต่างของการทรุดตัวระหว่างตำ�แหน่งหัวเข็มและผิวดินก่ึงกลาง 

	 	 	 ระหว่างเสาเข็มตามเวลาหลังก่อสร้างคันทาง
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	 3.2		แรงดันน้ำ�ส่วนเกิน

	 	 	รูปที่ 16 แสดงค่าแรงดันน้ำ�ส่วนเกินจากอุปกรณ์

ตรวจวัดแรงดันน้ำ� (Pressure Transducer, PPT) ทีต่ดิตัง้

ไว้ใตคั้นดินทีร่องรับด้วยเสาเข็มดนิซีเมนตท์ีม่แีละไมม่แีกน

เสริมกำ�ลังที่ความลึก 3.0 เมตร จากผลการตรวจวัดพบว่า 
แรงดันน้ำ�ส่วนเกินมีค่าสูงสุดเท่ากับ 19 กิโลปาสคาล  

ใต้คันดินที่มีเสาเข็มดินซีเมนต์แบบไม่มีแกนเสริมกำ�ลังซ่ึง

เกิดข้ึนหลงัจากทำ�การก่อสรา้งคันดนิถมเสร็จสิน้และค่อยๆ 

มีค่าลดลงจนเกือบหมดไปในระยะเวลา 30 วัน โดยที่แรง

ดันน้ำ�ส่วนเกินที่เกิดข้ึนใต้คันดินที่มีเสาเข็มดินซีเมนต์แบบ

ไม่มีแกนเสริมกำ�ลังมีค่ามากกว่าของคันทางเสาเข็มดิน

ซีเมนต์แบบมีแกนเสริมกำ�ลังซ่ึงมีพฤติกรรมคล้ายคลึงกับ

การศึกษาของ Horpibulsuk et al. [19] ที่พบว่าแรงดัน

น้ำ�ส่วนเกินในดินระหว่างเสาเข็มดินซีเมนต์ที่แข็งแกร่ง
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กว่าจะมคีา่นอ้ยกว่าเสาเข็มดนิซีเมนต์ทีแ่ข็งแกร่งน้อยกว่า 

ซึ่งสอดคล้องกับลักษณะการทรุดตัวของดินรอบๆ เสาเข็ม

ดินซีเมนต์ที่ไม่มีแกนเสริมกำ�ลังที่มีการทรุดตัวที่มากกว่า 

และสอดคล้องกับการอธิบายว่าน้ำ�หนักบรรทุกท่ีส่งถ่ายให้

กับดินของคันทางที่มีเสาเข็มดินซีเมนต์แบบไม่มีแกนเสริม

กำ�ลังมีค่ามาก (ส่วนที่ส่งถ่ายไปท่ีเสาเข็มน้อยกว่า) เมื่อ

พจิารณาลกัษณะการทรุดตวัของช้ันดนิใต้คันดนิถมทีค่วาม

ลึก 3.0 เมตรดังแสดงในรูปที่ 14 เทียบกับแรงดันน้ำ� 

สว่นเกินท่ีเกิดข้ึนทีค่วามลกึเดียวกันในรูปที ่16 ดงัแสดงใน

รูปที่ 17 และ 18 จะเห็นได้ว่ามีลักษณะที่สอดคล้องกัน 

ระหว่างแรงดันน้ำ�ส่วนเกินและการทรุดตัวของดินคือ 

การทรุดตัวของดินจะหยุดการทรุดตัวเมื่อเมื่อแรงดันน้ำ�

ส่วนเกินที่เกิดขึ้นสลายไป

รูปที่ 16	แสดงการเปลี่ยนแปลงแรงดันน้ำ�ส่วนเกิน (Excess pore  

	 	 	water pressure) กับเวลาหลังก่อสร้างคันทาง
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รูปท่ี 17	แสดงการเปลี่ยนแปลงแรงดันน้ำ�ส่วนเกินเทียบกับการทรุดตัว 

			   ของชั้นดนิใตค้นัดนิทีม่ีเสาเขม็ดนิซเีมนตแ์บไม่มีแกนเสรมิกำ�ลัง
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รูปที่ 18	แสดงการเปลี่ยนแปลงแรงดันน้ำ�ส่วนเกินเทียบกับการทรุดตัวของชั้นดินใต้ 

	 	 	 คันดินที่มีเสาเข็มดินซีเมนต์แบบมีแกนเสริมกำ�ลัง
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	 3.4		การเคลื่อนตัวด้านข้างของเสาเข็ม

	 	 	ภายใต้สภาวะการรับน้ำ�หนักของเสาเข็มดิน

ซีเมนต์ภายใต้โครงสร้างช้ันทางที่มีน้ำ�หนักกระทำ�จาก 

น้ำ�หนักของตัวคันทาง ส่งผลให้เสาเข็มต้นที่อยู่ริมนอก 

เกิดการเคลื่อนตัวออกด้านข้าง เป็นอีกสาเหตุที่ทำ�ให้ 

เกิดการทรุดตัวของคันดินเพิ่มมากข้ึน การเสริมกำ�ลังของ

เสาเข็มดินซีเมนต์ทำ�ให้การเคลื่อนตัวด้านของเสาเข็ม 

ลดลงได้ ส่งผลให้ดินที่อยู่ข้างเสาเข็มเกิดการเคลื่อนตัว

น้อยลงตามไปด้วย ดังผลการตรวจวัดที่แสดงในรูปท่ี 19 

ที่เป็นการเคลื่อนตัวของดินที่ห่างจากเสาเข็ม 0.50 เมตร

ที่ระยะเวลา 80 วันหลังจากก่อสร้างคันดินถมเสร็จสิ้น 

จะเห็นได้ว่าการเคลื่อนตัวด้านข้างของดินบริเวณใกล้ขอบ

ของคันทางที่รองรับด้วยเสาเข็มดินซีเมนต์ที่เสริมแกนด้วย

ไม้ยูคาลิปตัสมีค่าลดน้อยลงอย่างมีนัยยะตลอดทุกความ

ลึก โดยมีค่าลดลงเฉลี่ยเหลือเพียงครึ่งของกรณีเสาเข็ม 

ดินซีเมนต์ปกติ
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รูปท่ี 19	แสดงการเคลื่อนตัวในแนวด้านข้างของดินบริเวณข้าง 

	 	 	 เสาเข็ม ณ เวลา 80 วันหลังการก่อสร้างคันดิน
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4.	สรุปผลการศึกษา
	 บทความนีศึ้กษาถึงประสทิธภิาพของเสาเข็มดนิซีเมนต์

แบบมีแกนเสริมกำ�ลังด้วยไม้ยูคาลิปตัสต่อการรับน้ำ�หนัก

บรรทุก และการทรุดตัวของดินใต้คันทางที่รองรับคันดิน

ถมในสนามโดยมีเสาเข็มดินซีเมนต์แบบมีแกนเสริมกำ�ลัง

ด้วยไม้ยูคาลิปตัสเป็นฐานราก จากการศึกษาสามารถสรุป

ประเด็นหลักๆ ได้ดังนี้

	 1.	การนำ�ไม้ยูคาลิปตัสมาให้เป็นวัสดุเสริมกำ�ลังใน 

เสาเข็มดินซีเมนต์สามารถช่วยเพิ่มกำ�ลังรับแรงแบกทาน

ของเสาเข็มได้ และยังสามารถช่วยลดการทรุดตัวที่เกิดขึ้น 

ได้

	 2.	 ด้วยความแกร่งที่เพิ่มข้ึนของเสาเข็มดินซีเมนต์ 

แบบมีแกนเสริมกำ�ลังทำ�ให้สามารถเพิ่มอัตราส่วนการ

รับน้ำ�หนักระหว่างเสาเข็มกับดินรอบๆ (Load Sharing  

Ratio) ได้ดีกว่าเสาเข็มแบบไม่มีแกนเสริมกำ�ลัง 

	 3.	 เสาเข็มดินซีเมนต์แบบมีแกนเสริมกำ�ลังช่วยลด

การทรุดตวัท่ีแตกตา่งกันระหว่างหัวเสาเข็มและดินบรเิวณ

รอบๆ ไดดี้กว่าแบบไมม่แีกนเสริมกำ�ลงัอย่างมนียัยะสำ�คัญ

	 4.	 เสาเข็มดินซีเมนต์แบบมแีกนเสริมกำ�ลงัช่วยลดการ

เคลื่อนตัวด้านข้างได้ดีกว่าแบบไม่มีแกนเสริมกำ�ลัง ซ่ึง

ช่วยเพิ่มอัตราส่วนความปลอดภัยในเรื่องการพังทลายของ 

ลาดได้

	 การศึกษานี้ยืนยันถึงประสิทธิภาพเชิงกลของเสาเข็ม

ดินซีเมนต์แบบมีแกนเสริมกำ�ลังด้วยไม้ยูคาลิปตัสในการ

ใช้เป็นฐานรากรองรับคันทางถนน การศึกษายังไม่ได้

ครอบคลุมถึงคุณสมบัติด้านการผุกร่อนของไม้ยูคาลิปตัส

ในสนาม แต่ด้วยการฝังอยู่ในดินซีเมนต์ที่มีความทึบน้ำ�

สูง เช่ือว่าจะไม่เกิดปัญหาดังกล่าว อย่างไรก็ตามควรมี

การศกึษาเพือ่ยืนยันสมมตฐิานดงักลา่วตอ่ไปในอนาคตเพือ่

เพิ่มความเชื่อมั่นในการใช้งานจริง
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1 INTRODUCTION 

According to the behavior and soil condition of 
Bangkok, several methods of ground improvement 
have been introduced to improve the strength and 
deformation characteristics of soft ground. One of 
the most common methods of improvement is ce-
ment stabilization. It has been used as chemical ad-
mixtures for both shallow and deep soil stabilization. 
The method of deep stabilization was initiated in 
Sweden and Japan in late 1970’s and known Deep 
Mixing Method (DMM). The present application in-
cludes the use of Deep Cement Mixing (DCM) piles 
or cement columns to increase the bearing capacity 
and reduce the total and differential settlements be-
low lightly loaded structures. Considering the versa-
tility of cement stabilization, the method has gained 
wider acceptance especially in Southeast Asia. Soil 
mixing in Thailand started around 19 years ago. 
Nowadays, in Thailand, this method has been widely 
applied to several types of construction (Petchgate et 
al. 2003) such as foundation of road embankment, 
taxiway for an airport and retaining structure for 
deep excavation. However, its advantageous applica-
tion requires better understanding of the mechanical 
behaviors of the improved soil.  

It is well known that the stress distribution along 
the pile length becomes smaller with depth. This 
means that only the top part (from the pile head) re-

quires high strength whereas the other part (deeper 
part) may not need. Therefore, the concept of Stiff-
ened Deep Cement Mixing (SDCM) pile was intro-
duced (Dong et al. 2004). This concept is to insert 
the small concrete pile or any reinforcement into the 
DCM pile during construction. The tests indicated 
that this SDCM pile can resist higher load compared 
to the ordinary DCM pile having the same size and 
length.  

There have been some researches (Jamsawang, 
2008; Jamsawang et al. 2010; Voottipruex et al. 
2011) and actual construction projects utilizing the 
SDCM piles. The cores can be hexagonal concrete 
piles or steel H-piles with various sizes and lengths. 
They indicated that increasing ratio between length 
of stiffened core and DCM pile has significantly in-
creased the pile bearing capacity. However, previous 
studies focused on only steel or concrete core. Other 
construction materials such as wood have not been 
considered yet. In addition, there is no any guideline 
for recommending the appropriate size of the core 
yet. This study thus attempts to preliminarily inves-
tigate the influencing factors on behavior of the 
SDCM by numerical analysis. It aims to obtain the 
guideline for appropriate dimension as well as prop-
erty of composite core compared to those of the 
DCM.  

Numerical Investigation on SDCM Pile under Axial Load Test 

A. Wonglert & P. Jongpradist 
King Mongkut’sUniversity of Technology Thonburi, Bangkok, Thailand 

ABSTRACT: The new kind of composite pile known as Stiffened Deep Cement Mixing (SDCM) pile, is in-
troduced for supporting load in soft clay layer. This composed of an inner stiffened core pile and external 
DCM pile socket, where the high strength is used to resist the loading, and DCM pile socket acts to transfer 
axial compression into surrounding soils by skin friction. This study numerically investigated the appropriate 
size and stiffness of the core with regarding to those of the DCM pile. Series of two dimensional axis-
symmetry finite element analysis on SDCM under axial loading has been done so as to simulate the pile quick 
load test. In the analysis, various core volumes, diameters, lengths and stiffness are studied. The study indi-
cated that the preferable shape of the core is that with longer or slender shape, not the large diameter if the 
volume of the core is controlled. Moreover, the core can be a material with smaller stiffness rather than the 
concrete. The optimum size of the core for a reference DCM pile is also suggested. 
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2 ANALYSIS DETAIL 
2.1 Verification case 
In order to confirm that a reasonable procedure is 
used for parametric study by numerical investiga-
tion, a full scale test (Panmanajaroenphol, 2003) of 
pile loading in a site located at Wang Noi district, 
Phra Nakhon Si Ayutthaya province was selected for 
a verification cases. The soil profile of this project 
consists of topmost layer has thickness of 1.0 m of 
back fill follow by 1.0 m and 7.0 m of weathered 
crust and soft clay layer respectively. The medium 
stiff clay layer begins at the depth 9.0 to 12.0 m un-
derlay with stiff clay layer until depth 16 m. The 
ground water table was found at depth 1.5 m from 
ground surface.  The soil profile and soil properties 
for this project are shown in Figure 1.  

Figure 1. Soil profile properties at the studied location. 

2.2 Reference DCM Pile  
The jet grouting method was employed to construct 
the DCM pile. Pre-jet grout at pressure 200 bars 
with water in downward direction was applied in the 
first step until reaching the target depth in order to 
destruct the soil structure. Then the DCM pile was 
installed by jet grouting the cement-slurry at pres-
sure of 200 bars in upward direction. The cement-
slurry was mixed by 1:1 ratio of water and Portland 
cement type 1. The spinning and upward rate of 
grouting rod and flow rate of cement-slurry were 
controlled by computer to keep cement of 225 kg/m3

of soil. 
The DCM pile No.PL1 was chosen as a verifica-

tion pile. It is 0.5 m in diameter and 6 m long  (be-
fore cutting 1 m at the top due to the uniformity). 
Panmanajaroenphol (2003) concluded that, under in-
creasing axial load, the PL1 pile failed under pile 
failure condition. The properties of the pile were ob-
tained from coring samples after completion of the 

pile load test. The properties of DCM pile were 
listed in Tables 2 and 3. 

2.3 Parametric study 
To investigate the effect of size and stiffness of the 
stiffened core on the response of SDCM piles under 
axial loading, the dimension and Young’s modulus, 
E of the core are varied in the parametric study. The 
dimension and properties of the DCM pile is fixed 
throughout this study by adopting those of PL1 from 
Panmanajaroenphol (2003). Since the addition of 
stiffened core results to the additional cost, for sake 
of comparison, the dimension of core is varied with 
fixing volume. Whereas, the amount of adding core 
is considered in term of the volume ratios between 
the core and the DCM pile. Two values of Young’s 
modulus are varied considering that of precast con-
crete and eucalyptus wood. The parameters in this 
parametric study are listed in Table 1.  

Table 1. Dimensions of core for parametric study. 
Vcore/VDCM

(%) 
Length of stiffened core (m) 

dia.core 0.15 m dia.core 0.20 m dia.core 0.25m 
2.5 1.67 0.94 0.60 
5 3.33 1.88 1.20 

10 3.75 2.40 

3 ANALYSIS MODEL 

3.1 Analysis mesh and Boundary conditions 
In the two dimensional axis-symmetry analysis 
model, the sides of the mesh including left side and 
right side are restrained against lateral movements 
but free to move vertically, so no movement perpen-
dicular to their side of meshes. The bottom of the 
mesh will be fixed for both vertical and horizontal 
movement. The surface had no restrained and free to 
move. These conditions were used for all cases 
throughout of the analysis. Figure 2 shows the finite 
element mesh and its dimension. 

Table 2. Coefficient of permeability of materials. 

Soil type 
Permeability (m/sec) 

kv kh

Weather crust 1.0x10-7 1.0x10-5

Soft clay 1.5x10-7 1.5x10-6

Medium clay 1.5x10-7 1.3x10-6

Stiff clay 1.0x10-7 1.3x10-6

DCM pile 1.6x10-8 1.2x10-8

Precast concrete - 

Eucalyptus wood - 
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Figure 2.  Finite element mesh. 

3.2 Initial conditions 
The initial distribution of vertical effective stress and 
horizontal effective stress are controlled by the given 
soil unit weight and the coefficient of earth pressure 
at rest, K0, for all strata and the hydrostatic pore wa-
ter pressure conditions in equilibrium with a water 
table at 1 m below the ground surface. Close consol-
idation boundary is taken in account as the drained 
analyses are considered. 

3.3 Calculation and Simulation 
The PLAXIS 2D was employed to consolidation 
analysis. The consolidation is the main feature that 
taken to consideration in analysis with close consol-
idation boundary around boundary area. Constitutive 
models of materials and their parameters for each 
soil layer are tabulated in Tables 2-3. The analysis 
type of soil layer is undrained analysis. However, 
soil cement-column is treated as drained analysis 
and the stiffened cored is non-porous materials. The 
value of interface friction (Rinter) between DCM pile 
and core pile is 0.4 (Voottipruex et al. 2011). Quick 
load test is the method that used to apply in the pile 

load test (ASTM D-1143) .The intervals of load in-
creasing is introduced and retained for 30 minutes 
until pile failure occurs.  

4 RESULT AND DISCUSSION 

4.1 Simulation of Pile load tests on DCM pile 
The numerical analysis results of single DCM pile 
and SDCM piles under axial loading condition are 
presented and discussed. This study investigates 
both the failure load and settlement. The investiga-
tion starts with simulation of pile load tests on single 
DCM pile No.PL1 for purpose of verification of the 
analysis method. The result of the analysis is com-
pared with field measurements on actual DCM load 
tests in previous research. After that the analysis is 
extended for SDCM to evaluate the influencing fac-
tors on pile capacity and settlement. Series of para-
metric studies on various sizes and properties of core 
has been done.  

Figure 3. Comparison between test data and simulation of 
DCM pile No.PL1. 

The load-settlement curve from axial compression 
pile load test conducted on the DCM piles are shown 
in Figure 3 and compared with the analysis result. 
The DCM piles have a diameter of 0.5 m and length 
of 5 m. The load was applied in stages as did in the 
field test by 0, 16, 24.2, 36.5, 48.9, 61.1, 65.2, 69.4 

Table 3. Soil model and material parameters. 

Materials Model 50 /ref
uE E

(kPa) 

'E
(kPa)

ref
edoE

(kPa) 

ref
urE

(kPa)�
�ur� m nc

oK � ��
�kN/m3) 

c�' 
(kPa) 

��' 
(�)�

��' 
(�) 

OCR 

Top soil MC(D) - 3,000 - - 0.20 - 0.6 17 10 22 0 - 
Soft clay HS(U) 3,000 - 3,000 10,000 0.20 1 0.7 16 5 20 0 1.2 
Medium clay HS(U) 5,000 - 5,000 20,400 0.20 1 0.6 18 10 22 0 1.1 
Stiff clay HS(U) 10,500 - 10,500 35,000 0.20 1 0.5 18 25 26 0 1.0 
DCM pile MC(U) 61,750 - - - 0.33 1 - 15 140 30 - - 
Concrete MC(D) - 2.8x107 - - 0.15 - - 24 8000 40 - - 
Wood MC(U) - 5.0x106 - - 0.25 - - 9.5 6500 30 - - 
MC= Mohr-Coulomb model,  HS= Hardening Soil model. Material behavior; D=drained, U= undrained.  pref for HS=100 kPa, Rf=0.9                     
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kN before increasing with 3.92 kN intervals until 
pile failure. Similar load-settlement curves between 
the test and analysis can be seen, particularly up to 
the load of 60 kN.  The failure loads (maximum load 
or that at the settlement of DCM not exceed 1/10 
pile diameter) from both the test and analysis are al-
so close.  

4.2 Effect of core stiffness on behavior of SDCM 
pile 

The effect of stiffness of the stiffened core on load-
settlement was investigated by varying the stiffness 
of the core in SDCM piles of which the DCM has a 
diameter of 0.5 m and length of 5 m. The effects in 
term of load-settlement curves are demonstrated in 
Figures 4-6 for each core diameter. In each figure, 
results of various cored lengths and stiffness are 
compared. The results show that, with the same di-
mension of core and DCM, the simulated load-
displacement curves as well as the ultimate load of 
the case with alternative stiffened core material (eu-
calyptus wood, E= 5x105 kPa) are almost the same 
with those of the case with concrete core (E= 
2.8x107 kPa). The ultimate failure loads (Qu) by var-
ying core-diameter, core-length, and core-stiffness 
from simulation are tabulated in Tables 4-6. 
This implies that other materials with smaller stiff-
ness may be possibly used as a core.   

Table 4. Qu  of SDCM with core-diameter of 0.15 m. 

Core length (m) 
Ultimate failure load (kN) 

Concrete Eucalyptus wood 
1.67 108.59 108.42 
3.33 139.98 139.98 

Table 5. Qu of SDCM with core-diameter of 0.20 m. 

Core length (m) 
Ultimate failure load (kN) 

Concrete Eucalyptus Wood 
0.94 92.9 85.05 
1.88 112.52 108.59 
3.75 139.98 139.98 

Table 6. Qu of SDCM with core-diameter of 0.25 m. 

Core length (m) 
Ultimate failure load (kN) 

Concrete Eucalyptus wood 
0.60 81.127 85.05 
1.20 104.67 100.47 
2.40 136.06 132.14 

Figure 4. Load-settlement curves of difference core stiffness, 
core diameter 0.15 m. 

Figure 5. Load-settlement curves of difference core stiffness, 
core diameter 0.20 m�

Figure 6. Load-settlement curves of difference core stiffness, 
core diameter 0.25 m�
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Figure 7. Relation curve between Lcore/LDCM and ultimate fail-
ure load (Qu)�

 Figure 7 shows the relation between Lcore/LDCM 
and ultimate failure load of SDCM pile. The relation 
curve includes information from cases with various 
diameters, lengths, and stiffness. The Qu linearly in-
creases with increasing of the Lcore/LDCM ratio before 
keeping constant at 140 kN after the ratio of 
Lcore/LDCM reach 0.5. It is indicated that the optimum 
core-length for the DCM pile No.PL1 is approxi-
mately 2.5 m in this case. 

4.3 Effect of core-volume on load settlement curve 
The simulation results in Figures 8-10 show that var-
iation of concrete core-volume has effects on the ul-
timate failure load for SDCM piles under axial com-
pression loading. The simulation was conducted on 
core-volume (Vcore/VDCM) of 2.5, 5, and 10 % and the 
variation of core-diameter taken into considerations 
are 0.15, 0.20 and 0.5 m. Core-length is then intro-
duced from those predetermined overall core-
volume and diameter as shown in Table 1. 

Figure 8. Relation curve between applied load and settlement at 
constant Vcore/VDCM =2.5 % of concrete core. 

From the Figures 8-10, it is seen that the ultimate 
failure load (Qu) of SDCM pile can be dramatically 

increased with increasing ratio of Lcore/dcore. It is also 
noted that the settlement also significantly reduced. 
However, only small difference can be seen for Qu
and settlement between cases having different
Lcore/dcore in Figure 10. This is probably because the 
core-lengths (3.75, 3.40 m) exceed the optimum 
length (2.5 m) as discussed in previous section. 

Figure 9. Relation curve between applied load and settlement at 
constant Vcore/VDCM = 5 % concrete core. 

Figure 10. Relation curve between applied load and settlement 
at constant Vcore/VDCM = 10 % concrete core. 

Figure 11. Relation curve between Lcore/dcore and ultimate fail-
ure load (Qu)�
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The optimum core-diameter for DCM pile No. PL1 
can be obtained from the relation curve between ra-
tio of core-length and core-diameter (Lcore/dcore) as 
demonstrated in Figure 11. The intersection of two 
dash line indicates that the optimization core-
diameter for DCM pile No.PL1 is 0.20 m (Lcore/dcore
=12.5) 

5 CONCLUSIONS 

The numerical investigation on bearing capacity and 
settlement of Stiffened Deep Cement Mixing 
(SDCM) pile is done in this research. The ultimate 
failure load of each case is determined from simulat-
ed load-settlement curves by using 2-dimensional 
axisymmetric finite element analysis. The conclu-
sions that can be drawn from this research are sum-
marized as following; 
	 In case of volume controlling, increasing core-

length (Lcore) significantly increased the bearing ca-
pacity whereas the core-diameter, (dcore), has lesser 
effects on the bearing capacity for the axial com-
pression loading. So, slender shape of core pile is 
preferable for the same volume of the core. 
	 With two different moduli of core (referred to 

those of eucalyptus wood and concrete), insignifi-
cant difference can be observed. This implies that 
the less stiff material may be effectively used as a 
core.  
	 The optimization length and diameter for indi-

vidual DCM pile No.PL1 are 2.5 m. and 0.2 m, re-
spectively. 

However, these conclusions are drawn on the ba-
sis of limited data for specific considered cases, and 

a broader set of studies are needed to enhance the 
findings from this study. 
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1 INTRODUCTION 
The underground excavation becomes an attractive 
method for urban development in dense population 
areas. To minimize the surface impacts during con-
struction, tunneling is usually adopted for the con-
struction of infrastructures and accommodations for 
future needs. One of the most popular tunneling 
methods for tunnel construction in soft soil is shield 
tunneling. The volume loss caused by shield tunnel-
ing will induce ground deformation that can affect to 
the existing buildings. The main aspect of the tunnel 
excavation is then the quantitative and accurate pre-
diction of the movements of soil and existing struc-
tures. 

Many researchers proposed the empirical and 
analytical methods for estimating the ground defor-
mations due to tunneling. However, these methods 
cannot consider all key factors such as complex soil 
stress-strain behavior, construction details and geo-
logical conditions (Wang et al. 2003). Those results 
cannot give the satisfactory subsurface deformation 
and stress distribution. Recently, numerical analysis 
using finite element method (FEM) is popularly used 
for simulating the behavior of geotechnical works 
because it can include as many factors as possible. 
There are many factors influencing on the soil 
movements due to shield tunneling, including shield 
face pressure, tail void grouting, initial horizontal 
ground stress, soil layering, drawdown ground water 
pressure, and gap over shield body. All factors can 
be takeen into account in three dimensional finite el-
ement( 3D-FEM) model. However, the extension to 
3D analyses is still limited due to the requirements 

on numerical experts, reliable FEM program, long 
computational time and high capacity computer 
(Gioda and Swoboda, 1999).  For preliminary design 
or feasibility study phase, the two dimensional FEM 
is widely used to predict the ground deformation and 
stress distribution. In addition, the accurate results 
depend on many factors. Among those, constitutive 
soil model is an essential prerequisite for simulation 
of the deformation. 

In Bangkok city, Earth Pressure Balance (EPB) 
shield tunneling have been used for the constructions 
of high voltage underground cable tunnels, main wa-
ter supply tunnels, flood diversion tunnels and Mass 
Rapid Transit (MRT) subway tunnels.  In 1996, the 
first subway tunnel was constructed for Bangkok 
Mass Rapid Transit Authority (MRTA) project. 
Most of 20 km tunnels were excavated with EPB 
shield through Bangkok stiff clay layer. During the 
MRT tunnel excavation, the observation and data 
collection were extensively conducted (Suwansawat, 
2002). Teparaksa (2005) simulated a MRT subway 
tunnel bored by means of EPB shield tunneling in 
Bangkok subsoil. The author presented the ground 
movement behavior, which were simulated by two 
dimensional FEM with the Mohr-Coulomb soil 
model. With the back analysis technique by varying 
the Young’s modulus (E), the simulated results can 
be close to the measured data. Therefore, the values 
of suitable E for tunneling simulation in Bangkok 
soils are suggested. However, it is noticeable that the 
settlement troughs are shallower and wider than 
those observed in the field as the same as reported 
by Hejazi et al. (2008). Moreover, the E values rec-
ommended from this study become different from 

Impact of Constitutive model on the Numerical Analysis of Tunneling in 
Bangkok Clay 

T. Detkhong & P. Jongpradist 
King Mongkut's University of Technology Thonburi, Bangkok, Thailand 

ABSTRACT: In 1996, first subway tunnel was constructed for Bangkok Mass Rapid Transit Authority 
(MRTA) project. Most of 20 km tunnels were excavated with Earth Pressure Balance (EPB) shield through 
Bangkok stiff clay layer. This paper presents the numerical analyses of the tunnel excavation using Finite el-
ement method in conjunction with three different levels of soil models;  Hardening Soil with small strain 
model, Hypoplastic model for clay (Masin, 2005), and Mohr-Coulomb model. The Finite Element Method 
(FEM) analysis results are compared to the measured data on surface settlement of actual construction rec-
ords. The initial pore water pressure and the impact of constitutive soil model are discussed. 
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those previously suggested by Bergado et al. (1994) 
for embankment works. 

In this paper, three constitutive soil models with 
enhancing levels of complexity are adopted to simu-
late the shield tunneling by mean of two dimensional 
numerical analysis. All of three models have been 
calibrated on the basis of high quality laboratory ex-
periments on Bangkok clay (Hassan, 1976 ; Uchai-
pichat, 1998). The main objective of the numerical 
investigations is to show the impact of selecting a 
constitutive soil model for the prediction of soil dis-
placement. 

2 CONSTITUTIVE MODEL 

2.1 Mohr-Coulomb model 
The commonly used constitutive model in current 
practice namely Mohr-Coulomb model (MC) is the 
first model considered in this study. It is a linear-
elastic perfectly plastic model, which requires five 
parameters; E (Young's modulus), �  (Poisson's ra-
tio), c  (cohesion),�  (friction angle) and �  (dilatan-
cy angle). Since it was a well-known model, the de-
tails will not be described herein. 

2.2 Hardening Soil Model with Small Strain 
The Hardening Soil Model with Small Strain (HSS) 
constitutes a modification of the Hardening Soil 
model which was derived from the hyperbolic model 
of Duncan and Chang (1970). All basic features of 
the Hardening Soil model were therefore included in 
the HSS model (Benz, 2006). In addition to the 
Hardening Soil model, the HSS model incorporates 
a formulation of small-strain stiffness. Many re-
searchers had studied the behavior of soils using 
high precision triaxial tests. They obtained a reversi-
ble behavior and high stiffness for strain less than 
10-5 and showed that the shear modulus was constant 
under very small-strain (strain between 10-6 and 10-
5). This behavior was described in the HSS model 
using an additional strain-history parameter and two 
additional material parameters, i.e., 0G and 0.7� . The 
details of the model formulation can be found in 
Benz (2006) 

2.3 Hypoplastic Model for Clays 
The hypoplastic model for clays (HC) was proposed 
by Masin (2005). The model was developed on the 
basis of generalized hypoplasticity principles, which 
are combined with traditional critical state soil me-
chanics. The model requires five constitutive param-
eters, which correspond to the parameters of Modi-
fied Cam-clay model. They are simply calibrated on 
the basis of standard laboratory experiments. The 
model enhanced the intergranular strain concept, 
which allows reproducing the behavior at very small 
strains. The main equation has the following form:  

:
o

s s dT f L D f f N D� � (1) 

3 BANGKOK SUBSOIL CONDITION AND 
MODEL PARAMETERS 

Bangkok is situated at the delta of the rivers in the 
Chao Phraya Plain. These consist of a board deep 
basin which deposits form alternate layers of gravel, 
sand, and clay. The general subsoil condition con-
sists of made ground and weathered clay with a 
thickness of 0.0-2.0 m over a 13-14 m thick soft clay 
layer. The 12 m thick first stiff clay layer is encoun-
tered below the soft clay layer at the depth of 27.0 
m.  Beneath the first stiff clay layer is the 8.0 m 
thick first dense sand layer and the 6.0 m thick se-
cond stiff clay layer at the depths of 35.0 m to 41.0 
m respectively. The 19.0 m thick second dense sand 
layer at the depth of 60.0 m is underneath the hard 
clay layer. The piezometric pressure in Bangkok aq-
uifer is reduced in the first sand layers from the ef-
fect of excessive extraction of ground water in deep 
aquifers during the past 60 years. The drawdown pi-
ezometric condition and general soil profile as 
shown in Figure 1 The soil properties used in the 
analyses are mainly determined from previous la-
boratory tests (Hassan, 1976; Uchaipichat, 1998).  
Note that the various soil models are applied to the 
only soft and stiff clay layers, whereas, other layers 
are assumed to behave as MC model in order to 
highlight the influence of soft and stiff clay models. 
The model parameter calibration of soft and stiff 
clay are shown in Figures 2-3 and Tables 2-4 tabu-
late the soil parameters of soft and stiff clays for 
MC, HSS and HC model, respectively.  

Figure 1. General Bangkok soil profile and Piezometric condi-
tion (after Teparaksa, 2005). 
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Figure 2. Stress-strain curves of soft clay (comparison between 
model predictions and drained test data). 

Figure 3. Stress-strain curves of stiff clay (comparison between 
model predictions and drained test data). 

Table 1. Parameters of MC model for Bangkok subsoil (Likit-
lersuang et al. 2013). 

Parameter 
[unit] 

Soil type 
Made ground Sand 

Eref [kPa]� 8000 53000 
v [-]� 0.33 0.33 

c [kPa]� 1 1 
� [deg]� 25 27 

Table 2. Parameters of MC model for Bangkok soft and stiff 
clay. 

Parameter 
[unit] 

Soil type 
Soft Clay Stiff Clay 

Eref [kPa]� 7000 25420 
v [-]� 0.33 0.33 

c [kPa]� 1 1 
� [deg]� 26 26 

Table 3. Parameters of HSS model for Bangkok soft and stiff 
clay.

Parameter 
[unit] 

Soil type 
Soft Clay Stiff Clay 

ref
oedE [kPa]� 7000 25420 
refE50 [kPa]� 7000 25420 
ref
urE [kPa]� 23280 83900 
refG0 [kPa]� 8751 32000 

7.0� [-]� 1x10-4 0.002
m[-] 1 1 

��[kPa]� 1 1 
� [ deg] 26 26 

Table 4. Parameters of HC model for Bangkok soft and stiff 
clay. 

Parameter [unit] 
Soil Type 

Soft Clay Stiff Clay 
N* [-] 1.85 0.999 
�* [-] 0.17 0.055 
	* [-] 0.043 0.028 

�c  [deg] 26 26 
r [-] 0.14 1.2 

mR [-] 5.25 5.75 
mT [-] 5.25 5.75 
R [-] 0.0001 0.0001 

r [-] 0.2 0.2 
� [-] 6 6 

4 NUMERICAL MODEL 
A 2D plane strain model was performed with the fi-
nite element code, using Plaxis, in order to simulate 
the EPB shield tunneling as shown in Figure 4. All 
analyses were conducted by contraction method 
(Vermeer and Brinkgreve, 1993) to simplified eval-
uating influences of constitutive model.  The exten-
sion of the mesh is 50 m in both left and right sides 
from tunnel centerline and vertically 50 m below the 
ground surface. The movement of both left and right 
sides of the model are fixed in horizontal direction. 
The bottom part of the model is restrained in both 
vertical and horizontal directions. The piezometric 
drawdown condition is applied to all analyses. The 
initial stress ratio (K0) is used to generate the hori-
zontal stresses in each layer. The K0 values equal to 
0.75 for made ground and soft clay, 0.65 for stiff 
clay, and 0.5 for sand. Three MRT tunnel sections 
with different soil profiles and tunnel depths are se-
lected for analyses in this study (i.e., section 23-AR-
001, section 23-G3-007-019, section 26-AR-001), 
the details of soil profile can be seen in Figure 5. 
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Figure 4. Finite element mesh. 

Figure 5. Soil profiles of studied sections (after    Surarak, 
2010). 

5 ANALYSIS RESULTS 
The finite element analyses of MRT tunnel are per-
formed with 2D plane strain analysis. Three section 
of MRT Blue Line Project (North contract) in differ-
ent soil profiles are selected.  

Figure 6. Surface settlement for different piezometric condi-
tion.

In the first step, the effect of drawdown piezomet-
ric condition is studied in term of surface settlement. 
Figure 6 shows the computed surface settlement of 
section 23-AR-001 using HC model with considera-
tion of hydrostatic or drawdown case. The maximum 
surface settlement of drawdown case increases 2% 
as compared to the case of hydrostatic pore pressure 
distribution. The piezometric drawdown has no sig-
nificant in the area of tunnel face but the difference 
starts to appear in the tail void grouting area (Phien-
wej et al. 2006). Therefore, this effect cannot be ex-
plained by 2D plane strain analysis.  

To evaluate the effect of constitutive model on 
settlement prediction, different soil models are used 
to simulate the tunnel induced surface settlement. 
Since the volume loss (VL) values (for numerical 
analysis) cannot be exactly determined from the ac-
tual construction records. These values must be giv-
en by back calculation method for project-specific 
case. The analyses in this study are thus carried out 
in two categories.  

Figure 7. Surface settlement of section 23-AR-001. 
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Figure 8. Surface settlement of section 23-G3-007-019. 

Figure 9. Surface settlement of section 26-AR-001. 

The first one is to back-calculate to find the ap-
propriate VL values for each analysis case by cali-
brating with the maximum settlement value (at tun-
nel center line). With this category, besides the 
obtained VL, the settlement profile will be dis-
cussed. The latter category is to fix a constant value 
of VL for analyses with different soil models. In the-
se analyses, different maximum settlements and their 
distribution can be discussed. In this study, the con-
stant VL is selected from that obtained by the anal-
yses in first category with HC model. The surface 
settlement profiles predicted by finite element analy-
sis using different levels soil model are shown in 
Figures 7-9 for sections 23-AR-001, 23-G3-007-019, 
and 26-AR-001, respectively.  

 To obtain the maximum settlement value to be 
matched with the measured data, the VL values of 
analysis with MC model are largest for all cases in 
this study (all three sections). While the VL values 
of analysis with HC and HSS are significant smaller. 
Note that the VL of analysis with HC is equal or 
slightly larger than that of analysis with HSS as 
summarized in Table 5. By observing the settlement 
profiles, they show that the analysis results from all mod-
els give satisfactory tendencies in term of the settlement 
profile shape. However, the results from analysis with 
HC are narrower at near-centerline (0-8 m), whereas, 
those of MC and HSS are wider.   

With the results from second category (fixed VL), 
the results from analysis with HC and HSS models 
give good agreement to the observation data, while 
those from analysis with MC model provide a shal-
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lower and wider profile than the observed one.    The 
HC and HSS models which include non-linearity 
prefailure and high stiffness under very small strain 
can produce deeper and narrower settlement profile 
that correspond to the analysis results by Ad-
denbrooke et al. (1997).  

The VL values obtained from this study are larger 
than those reported by Sirivachiraporn and Phienwej 
(2012). They show the VL of tunnel in range of 0.5-
2.0% and the maximum ground surface in the range 
of 20-40 mm. However, the observed data of case 
studies are in the range of 45-60 mm. The higher 
values may caused by the use low face pressure as 
compared the other section. The detail can be seen in 
Surarak (2010).    

Table 5. Volume loss from FEM analysis. 

Section 
Volume loss from FEM (%) 

HC HSS MC 
23-AR-001 3.32 3.10 3.83 

23-G3-007-019 2.90 2.80 3.30 
26-AR-001 2.90 2.90 3.6 

6 CONCLUSIONS  
The numerical analyses of tunnel excavation in 
Bangkok clay are carried out in this paper. The sim-
ulations using 2D plane strain finite element analysis 
with contraction method are performed. From the re-
sults obtained, the tunneling simulation with the pie-
zometric drawdown condition provides the slightly 
larger settlements compared to those with hydrostat-
ic pore pressure condition.  The analyses are extend-
ed to evaluate the influence of constitutive soil mod-
el for soft and stiff clay layers on settlement 
behavior. They have shown that the predictions can 
be improved by using the constitutive models which 
include non-linearity prefailure and high stiffness 
under very small strain. However, with 2D analysis 
condition, many factors regarding the construction 
sequence cannot be taken into account. Further study 
on 3D analysis is necessary to enhance the finding 
from this study. 
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บทคัดย่อ 

โครงสร้างก าแพงกันดินที่ท าจากเสาเข็มดินซีเมนต์ถูกน ามาช้้
งานอย่างแพร่หลายมากขึ้นเนื่องมาจากขั้นตอนการก่อสร้างมีปัจจัยรบกวน
สภาวะแวดล้อมด้านข้างที่น้อย แต่ยังไม่มีการศึกษาชดที่ยืนยันถึงพฤติกรรม
ที่เกิดขึ้นชนโครงสร้างก าแพงกันดิน้นิดนี้ การศึกษานี้จึงได้น าวิธีวิเคราะห์
เ้ิงตัวเลขแบบไฟไนต์เอลิเมนต์มาพัฒนาเป็นเครื่องมือวิเคราะห์เบื้องต้น
เพื่อศึกษาถึงพฤติกรรม โดยช้้การจ าลองแบบ 2 มิติ ชนระนาบความเครียด
ด้วยการช้้แบบจ าลองดินฮาร์ดเด็นนิ่งและมอร์-คูลอมบ์ การศึกษานี้ได้
ยืนยันผลความน่าเ้่ือถือของวิธีวิเคราะห์ด้วยการน าข้อมูลโครงการก่อสร้าง
อุโมงค์ทางลอดรถยนต์มาท าการจ าลองพร้อมทั้งวิเคราะห์การเคลื่อนตัวของ
ดินด้านข้างก าแพงโดยการสอบเทียบระหว่างผลการวิเคราะห์กับผลการ
ตรวจวัดจริง พบว่าเครื่องมือวิเคราะห์ที่พัฒนาขึ้นมีความน่าเ้ื่อถือ จึงได้
น าไปศึกษาพฤติกรรมที่เกิดขึ้นชนโครงสร้างกันดินนี้ด้วยการศึกษาเ้ิงตัว
แปร ซ่ึงพบว่าโครงสร้างกันดิน้นิดนี้สามารถมีพฤติกรรมการเสียรูป แบบ
ดัดโค้ง แบบเลื่อนไถลทั้งโครงสร้าง และแบบผสมผสาน ซ่ึงขึ้นอยู่กับความ
ลึกการขุดกับระยะฝังของก าแพงชนดินเป็นส าคัญ นอกจากนี้ยังศึกษาการ
เสริมแรงด้วยไม้ยูคาลิปตัสกับก าแพงที่บางและเสียรูปแบบดัดโค้ง พบว่าท า
ชห้ก าแพงที่เสริมก าลังนั้นมีเสถียรภาพมากขึ้น แต่ไม่ได้้่วยลดการเคลื่อนตัว
ของก าแพงมากนัก อีกทั้งยังพบว่าก าแพงที่มีความบางแต่ลึกและเสริมก าลัง
มีข้อดีชนด้านเศรษฐศาสตร์ ด้านเสถียรภาพ และด้านการก่อสร้างมากกว่า
ก าแพงที่มีความหนาแต่ตื้นที่มีการเสียรูปแบบเล่ือนไถลทั้งโครงสร้าง 

ค าส าคัญ: เสาเขม็ดินซีเมนต์, โครงสร้างกันดิน, พฤติกรรม, เสริมก าลัง 

Abstract 

Nowadays the application of Soil Cement Columns (SCC) as 
retaining structure in deep excavation works becomes popular 
because the construction process causes less noise and 
environmental impact than other systems. However, this kind of 
retaining structure has various forms of utilization. There has not 
yet been a research to understand the behavior of SCC as 
retaining structure in deep excavation. This study employs the 
Finite Element Method to investigate the behaviors of SCC wall. 

The analysis was done in plane strain condition. The Hardening 
and Mohr-Coulomb soil models are selected. To assure that the 
result is reliable, the analysis method was validated with the 
road tunnel construction project by comparing between the 
analysis result and field measured data. After validation, the 
analysis is extended to series of parametric study on influence 
of wall thickness, wall depth, and excavation depth. From the 
analysis results, three failure modes namely bending, sliding, 
and mixed mode can be identified, depending mainly on the 
excavation depth and embedded length of walls. This study 
also investigated the influence of timber reinforcement in the 
thin SCC wall under expected bending failure mode.  

Keywords: Soil Cement Column, Retaining structure, Behavior, 
Reinforce 

1. บทน า 

เสาเข็มดินซีเมนต์ได้ถูกน ามาช้้เพื่อเป็นโครงสร้างกันดินของงานขุดลึก
ชนดินอ่อนชนโครงการก่อสร้างหลายโครงการ เ้่น โครงการก่อสร้างอุโมงค์
ถนนเพื่อเป็นทางวิ่งชต้ดินส าหรับลงที่จอดรถชต้อาคารเดิมที่ช้้เสาเข็มดิน
ซีเมนต์ท าหน้าที่เป็นโครงสร้างกันดินรอบงานขุดและการปรับปรุงดินชต้
ระดับงานขุด [1] อีกหนึ่งโครงการที่ช้้เสาเข็มดินซีเมนต์เป็นโครงสร้างกันดิน
นั่นคือโครงการก่อสร้างอาคารุ้ด 8 ้ั้น มี้ั้นชต้ดิน 2 ้ั้น [2] มีวิธีการ
ก่อสร้างโดยช้้ค้ ายันแบบบนลงล่าง และมีผลจากแรงดันดินที่ไม่สมดุล
เนื่องจากระดับที่แตกต่างกันของการขุด 

จะเห็นว่ามีการช้้ งานด้ วยรู ปแบบที่หลากหลาย ซ่ึงขึ้ นอยู่กับ
ประสบการณ์ การคาดการณ์ของผู้ออกแบบ และปัจจัยจากสภาวะแวดล้อม
ของสถานที่ก่อสร้าง วิธีวิเคราะห์ที่ผู้ออกแบบเลือกช้้ก็หลากหลาย พิจารณา
ตัวก าแพงเป็นรูปแบบโครงสร้างที่แตกต่างกัน ทั้งนี้เป็นเพราะว่ายังไม่มีความ
เข้าชจที่้ัดเจนถึงพฤติกรรมที่เกิดขึ้นชนโครงสร้างกันดินที่ท าจากเสาเข็มดิน
ซีเมนต์ นอกจากนี้เม่ือพิจารณารูปเรขาคณิตและคุณสมบัติของวัสดุเทียบกับ
ระบบก าแพงที่ช้้อยู่ (Sheet pile และ Diaphragm wall) จะเห็นว่า
แตกต่างกันอยู่มากดังแสดงชนรูปที่ 1โดยชนอดีตที่ผ่านมามีการช้้เสาเข็ม
ซีเมนต์ชนงานขุดลึกที่มักจะออกแบบโดยมีสมมติฐานเพื่อชห้เป็น Gravity 
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wall เนื่องจากก าแพงค่อนข้างหนามาก อย่างไรก็ตาม ชนปัจจุบันยังไม่มีผล
การศึกษาเพื่อยืนยันว่า พฤติกรรมของเสาเข็มดินซีเมนต์ที่ช้้ชนงานขุดลึกนั้น
เป็นอย่างไร ดังนั้นการศึกษานี้จึงท าเพื่อศึกษาพฤติกรรมที่เกิดขึ้นชนก าแพง
เสาเข็มดินซีเมนต์ว่าแท้ที่จริงแล้วมีพฤติกรรมเป็นแบบชด เพื่อชห้เกิดความ
เข้าชจเบื้องต้นถึงพฤติกรรมของระบบก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ ที่จะส่งผล
้่วยชห้พัฒนาข้อแนะน าชนการช้้งานเสาเข็มดินซีเมนต์ส าหรับงานขุดลึก
ต่อไปเพื่อชห้มีประสิทธิภาพทั้งทางด้านเสถียรภาพและทางเศรษฐศาสตร์ 

 
 
 
 
 
 
 
 
รูปท่ี 1 การเปรียบเทียบมิติและคุณสมบัติของระบบก าแพงต่างๆ  

 

2. ระเบียบวิธีวิจัย 

น าเสนอวิธีการวิเคราะห์ โดยช้้ระเบียบวิธีเ้ิงตัวเลขแบบไฟไนต์เอลิ
เมนต์ ซ่ึงจ าลองด้วยโปรแกรม PLAXIS 2 มิติ โดยจ าลองกับโครงการ
ก่อสร้างที่มีการน าเสาเข็มดินซีเมนต์ไปช้้เป็นโครงสร้างกันดินที่มีการ
ตรวจวัดข้อมูลจริงชนสนาม นั่นคือโครงการชนหัวข้อ 2.1 จากนั้นน าผลการ
วิเคราะห์ที่ได้จากโปรแกรมมาสอบเทียบกับผลตรวจวัดข้อมูลจริงชนสนาม
ว่ามีความสอดคล้องกันหรือไม่ เพื่อที่จะน าเครื่องมือวิเคราะห์ที่พัฒนาขึ้น
และมีความถูกต้องสมเหตุสมผลมาอธิบายถึงพฤติกรรมของเสาเข็มดิน
ซีเมนต์ต่อไป 

2.1 โครงการอ้างอิง 

โครงการก่อสร้างอุโมงค์ถนนเพื่อเป็นทางวิ่งชต้ดินส าหรับลงที่จอดรถชต้
อาคาร โดยมีการช้้ก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ (SCC wall) ที่มีเสาเข็มดิน
ซีเมนต์จ านวน 5 แถว และ 6 แถว (หนา 3.1 และ 3.7 ม.) ท าหน้าที่เป็น
ก าแพงกันดิน และยังช้้เสาเข็มดินซีเมนต์ชนการปรับปรุงดินชต้ระดับงานขุด 
โดยมีระยะห่างระหว่างแถว 2.35 ม. [1] ดังแสดงชนรูปที่ 2 โดยมีความ
กว้างงานขุด 13.3 ม. ความลึกงานขุด 5.5 และ 7.65 ม. ดังรูปที่ 3 โดยมี
ผลการเคลื่อนตัวด้านข้างสูงสุดของดินที่ตรวจวัดจากสนามเท่ากับ 20 มม. 
ซ่ึงมีค่าต่ ากว่าค่าการเคลื่อนที่ที่ผู้ออกแบบยอมชห้เกิดขึ้นได้ 

 

รูปท่ี 2 แปลนของอุโมงค์ โครงสร้างกันดนิ และสิ่งปลูกสร้างที่มีอยู่ปัจจุบัน [1] 

 
รูปท่ี 3 ภาพตัดของโครงสร้างอุโมงค์ โครงสร้างกนัดิน และสิง่ปลูกสร้างทีม่ีอยู่ชน

ปัจจุบันของโครงการกอ่สร้างอุโมงค์ถนน [1] 

2.2 รูปแบบการจ าลอง 

2.2.1 เง่ือนไขขอบ 
ช้้การวิ เคราะห์ชนระนาบ 2 มิติ  ซ่ึงด้านซ้ายและด้านขวาของ

แบบจ าลองที่สร้างขึ้น จะถูกยึดรั้งไม่ชห้มีการเคลื่อนที่ด้านข้าง แต่สามารถ
เคลื่อนที่ชนแนวดิ่งได้ และที่ด้านล่างสุดของแบบจ าลอง จะถูกยึดรั้งไม่ชห้มี
การเคลื่อนที่ทั้งชนแนวราบและแนวดิ่ง ส่วนที่ผิวบนของแบบจ าลองและ
พื้นที่อื่นๆ จะไม่มีการยึดรั้งการเคลื่อนที่ทั้ง 2 มิติ ดังแสดงชนรูปที่ 4 

 
รูปท่ี 4 ขอบเขตของแบบจ าลอง, FEM Mesh ของโครงการอุโมงค์ถนน 

2.2.2 เง่ือนไขเร่ิมต้น 
การกระจายของแรงเค้นชนแนวดิ่งและแนวราบที่สภาวะเริ่มต้นก่อนจะมี

การก่อสร้าง มีผลมาจากปัจจัยต่างๆนั่นคือ หน่วยน้ าหนักของดิน , ค่า
สัมประสิทธิ์แรงดันดินด้านข้างชนสภาวะที่ไม่ถูกรบกวน (K0), แรงดันน้ าของ
้่องว่างชนมวลดินซ่ึงจะขึ้นอยู่กับระดับน้ าชต้ดิน โดยก าหนดชห้ระดับน้ าชต้
ดิน อยู่ที่ระดับผิวดิน  

2.2.3 คุณสมบัติวัสดุและแบบจ าลองดิน 
ตารางท่ี 1  คุณสมบัติของวัสดุชนโครงการอุโมงค์ถนน [1], [3],และ [4] 
 

Para-
meter 

Crust, 
Medium 

Clay 

Very  
Soft Clay 

1st Soft 
Clay 

2nd Soft 
Clay 

Stiff -
Very Stiff 

Clay 
SCC 

Material 
Model 

HS HS HS HS HS MC 

 unsat 
(kN/m3) 

17 15 15 17 18 13 

 sat 
(kN/m3) 

18 16 16 18 19 14 

K0 0.60 0.60 0.60 0.60 0.60 0.60 

ref
E

(kPa)* 
- - - - - 90000 

50

ref
E  

(kPa)**  
25,000 6,500 11,000 17,500 196,000 - 

ref

oed
E  

(kPa)** 
25,000 6,500 11,000 17,500 196,000 - 

ref

ur
E  

(kPa)**  
75,000 19,500 33,000 52,500 588,000 - 

 

 

  

 Sheet Pile     Diaphragm Wall     SCC Wall 

t  0.7 cm       t  30-50 cm              t  250-370 cm 

E  2x106 ksc           E  2x105 ksc            E  900 ksc 
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Para-
meter 

Crust, 
Medium 

Clay 

Very  
Soft Clay 

1st Soft 
Clay 

2nd Soft 
Clay 

Stiff -
Very Stiff 

Clay 
SCC 

Power, 
m ** 

1.0 1.0 1.0 1.0 0.5 - 

ref
p  

(kPa)* 
65 100 100 100 95 - 

C (kPa) 25 13 22 35 98 500 

 (deg) 0 0 0 0 0 0 

Depth 
(m.) 

2.5 7.5 2.0 3.0 10.0 13.0 

หมายเหตุ * จาก [3], ** จาก [4] 

2.2.4 ขั้นตอนการก่อสร้าง 
ชนโครงการก่อสร้างที่มีการช้้เสาเข็มดินซีเมนต์มาเป็นโครงสร้างกันดิน

ชนงานขุดลึกที่ผ่านมาจะมีการตรวจวัดข้อมูลจริงชนแต่ละขั้นตอนการ
ก่อสร้าง เ้่น เก็บข้อมูลการเคลื่อนตัวของดินหลังจากการขุดได้ถึงระดับหนึ่ง 
เป็นต้น  ซ่ึงการพัฒนาเครื่องมือวิเคราะห์จึงต้องค านึงถึงขั้นตอนการก่อสร้าง 
โดยต้องจ าลองชห้มีความเสมือนกับแต่ละขั้นตอนของการก่อสร้างที่เกิดขึ้นชน
สนาม เพื่อชห้ผลที่ได้จากการวิเคราะห์มีความถูกต้องชกล้เคียงกับความเป็น
จริงมาก ดังรูปที่ 5 เริ่มจากการสร้างเสาเข็มดินซีเมนต์ชห้เป็นก าแพงที่ขบ
เหลื่อมกันทั้ง 2 ด้าน และสร้างเสาเข็มดินซีเมนต์ชต้ระดับงานขุด (Wall 
Strut) จากนั้นจึงเริ่มขุดดินทีละ 1 ม. ไปเรื่อยๆ จนถึงระดับงานขุดที่ -8.65 
ม. เป็นอันเสร็จสิ้นการจ าลองขั้นตอนการก่อสร้าง 

 
รูปท่ี 5 ล าดับชนการจ าลองขั้นตอนการกอ่สร้าง 

 

3. การสอบเทียบผลการวิเคราะห์ 

ภายหลังจากการวิเคราะห์ด้วยเครื่องมือวิเคราะห์ที่พัฒนาขึ้น ได้ผล
การวิเคราะห์ตา่งๆ แต่ผลการวิเคราะหด์ังกล่าว ยังบอกไม่ได้ว่ามีความ
ถูกต้องและแม่นย าเพยีงพอ จึงต้องมีการสอบเทียบผลที่ตรวจวัดจริงชน
สนาม คือ ขอ้มูลการเคลื่อนตัวทางด้านข้างที่ตรวจวัดด้วย Inclinometer 
กับการเคลื่อนตัวทางด้านข้างที่ได้จากเครื่องมือวิเคราะห์ เพื่อเป็นการ
ยืนยันวา่แบบจ าลองมีความถูกต้องและสามารถน าไปช้้อธบิายถึง
พฤติกรรมของเสาเข็มดินซีเมนต์ที่เป็นโครงสร้างกันดินชนงานขุดลึกได้อย่าง
สมเหตุสมผล 

การสอบเทียบเครื่องมือวิเคราะห์ด้วยการเปรียบเทียบผลการเคลื่อนตัว
ทางด้านข้างจากการวิเคราะห์และการตรวจวัดของดินด้านหลังก าแพงที่
ห่างออกไปเป็นระยะ 1 ม. ซ่ึงเป็นต าแหน่งที่มีการติดตั้ง Inclinometer ชน
สถานที่ก่อสร้างจริง ดังแสดงชนรูปที่ 6 พบว่าผลการเคลื่อนตัวทางด้านข้าง 
จากการวิเคราะห์และตรวจวัดจริงมีความชกล้เคียงกันมากทั้งสองฝั่งของ
งานขุดทั้งการกระจายของค่าการเคลื่อนตัวด้านข้างตามความลึก และ
ค่าสูงสุดที่เกิดขึ้น จึงสรุปได้ว่าเครื่องมือวิเคราะห์ที่สร้างขึ้นมีความถูกต้อง
เพียงพอที่จะน ามาช้้ชนการศึกษาพฤติกรรมต่อไป 

 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
รูปท่ี 6  การเปรียบเทียบผลการเคลื่อนตัวด้านข้างของดินจากการวิเคราะห์และ

การตรวจวัดจริง 

3.1 การตรวจสอบเสถยีรภาพและพฤติกรรมของก าแพงเสาเข็มดิน
ซีเมนต์ซีเมนต์รอบข้างงานขุด 
การตรวจสอบความเค้นหลักและความเค้นเฉือนสูงสุดที่เกิดขึ้น

บริเวณฝั่งที่ขุดดินและฝั่งที่ไม่ได้ขุดดินของก าแพงฝั่งซ้าย ตามรูปที่ 7 
และ 8 ซ่ึงพบว่าความเค้นหลักที่เกิดขึ้นมีค่าน้อยกว่าก าลังรับแรงดึง
ของวัสดุ (100 kPa) เป็นส่วนชหญ่ ซ่ึงมีเพียงดินต าแหน่งที่มีระดับ -
1.00 ม. ของฝั่งที่ไม่ได้ขุดดิน ที่เกิดความเค้นหลักเท่ากับก าลังรับแรง
ดึงที่วัสดุรับได้ซ่ึงอาจส่งผลชห้เกิดเป็น Tension Crack แต่ไม่ได้ส่งผล
ต่อเสถียรภาพของก าแพง จากรูปที่ 8 พบว่าค่าความเค้นเฉือนสูงสุดที่
เกิดขึ้นทั้งหมดมีค่าน้อยกว่าก าลังรับแรงเฉือนของวัสดุที่มีค่า 500 kPa 
จึงสรุปได้ว่าก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ที่ช้้อยู่นั้นมีเสถียรภาพชนการช้้
งานซ่ึงสอดคล้องกับสภาพหน้างานจริงที่ไม่เกิดการวิบัติ 

 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปท่ี 7 ความเค้นหลักสูงสุด (Major principal stress) ที่เกิดขึ้นชนก าแพง
เสาเข็มดินซีเมนต์ตามความลึกรอบงานขุด 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
รูปท่ี 8 ความเค้นเฉือนสูงสุดที่เกิดขึ้นชนก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ตามความ

ลึกบริเวณรอบงานขุด 
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จะพบว่า ค่าความเค้นเฉือนสูงสุดที่พัฒนาขึ้นมีค่าน้อยกว่าก าลังต้านทาง
แรงเฉือนอยู่ค่อนข้างมาก ชนขณะที่ความเค้นดึงที่พัฒนาขึ้น ค่ามาก
ค่อนข้างเข้าชกล้ค่าก าลังต้านทางแรงดึง มีความหมายเป็นนัยว่าก าแพงมี
โอกาสวิบัติจากความเค้นดึงมากกว่า 

3.2 การตรวจสอบความเค้นในก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์บริเวณใต้
ระดับงานขุด 

ความเค้นชนแนวราบที่เกิดขึ้นตลอดความยาวของ Wall-strut ซ่ึงอยู่ที่
บริเวณชต้ระดับงานขุด ได้แสดงดังรูปที่ 9 ระดับที่ตรวจสอบอยู่ที่ความลึก - 
9.60 ม.ซ่ึงพบว่าความเค้นชนแนวราบที่เกิดขึ้นทั้งหมดเป็นความเค้นอัดและ
มีค่าน้อยกว่าก าลังที่วัสดุที่รับได้ ค่าความเค้นชนแนวราบที่เกิดขึ้นเพิ่มขึ้น
เมื่อท าการขุดลึกลงไป แสดงถึงการท าเสาเข็มดินซีเมนต์บริเวณชต้งานขุด
นั้นมีส่วน้่วยชนการรับแรงโดยเป็นส่วนหนึ่งของระบบก าแพงเสาเข็มดิน
ซีเมนต์จึงท าชห้มีส่วน้่วยชนการลดการเคลื่อนตัวของดินที่เป็นลักษณะการ
อูด (Soil heave) 

 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปท่ี 9 ความเค้นชนแนวราบที่เกิดขึ้นชนก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์บริเวณชต้
ระดับงานขุด (Wall-strut) 

 
3.3 การตรวจสอบอัตราส่วนความปลอดภัยของก าแพงเสาเข็มดิน

ซีเมนต์ 
ตรวจสอบอัตราส่วนความปลอดภัย (Factor of Safety) ของก าแพง

เสาเข็มดินซีเมนต์ ซ่ึงมี ค่าอัตราส่วนความปลอดภัย เท่ากับ 2.50 
หมายความว่า ก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์มีเสถียรภาพ 

 
4. การศึกษาพฤติกรรมของก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ โดย

ศึ กษาอิ ทธิ พลของ ตั วแปรและปั จจั ยที่ เ กี่ ย วข้ อ ง
(Parametric Study) 

หลังจากได้เครื่องมือวิเคราะห์ที่มีความน่าเ้ื่อถือแล้ว การที่จะอธิบาย
ถึงพฤติกรรมของเสาเข็มดินซีเมนต์ได้นั้น ต้องศึกษาผลที่เกิดขึ้นหรืออิทธิพล
ของตัวแปรและปัจจัยที่เกี่ยวข้องต่อเสถียรภาพของงานขุดลึก ซ่ึงช้้
ปรับเปลี่ยนรูปแบบของก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์เพื่อที่จะศึกษารูปแบบ
ก าแพงหลายกรณีมากยิ่งขึ้น โดยผลวิเคราะห์ที่ได้จากกรณีศึกษาต่างๆ จะ
ยังมีความถูกต้องเ้่นกัน ซ่ึงมีกรณีศึกษาทั้งหมดดังแสดงชนตารางที่ 2 แต่
จะไม่มีเสาเข็มดินซีเมนต์ชต้ระดับงานขุดเลยทุกกรณีศึกษา เพื่อจ ากัดความ
ซับซ้อนของการศึกษา ทั้งนี้ทั้งนั้น จะท าการศึกษาชห้ได้ดังที่กล่าวมาชน
ข้างต้น จ าเป็นต้องมีข้อมูลที่ได้จากการวิเคราะห์ด้วยเครื่องมือวิเคราะห์ ซ่ึง
ข้อมูลที่จ าเป็นต่อการศึกษา ได้แก่ ความเค้นหลักและความเค้นเฉือนสูงสุด
ที่เกิดขึ้นชนก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ทั้งฝั่งที่ขุดดินกับฝั่งที่ไม่ได้ขุดดิน, ระยะ
เคลื่อนตัวทางด้านข้างของก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์, ลักษณะการเคลื่อนตัว
ของก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ 

 
 

ตารางท่ี 2 กรณีศึกษาที่ช้้ชนการวิเคราะห์ 
 

ความหนาก าแพง ความลึกก าแพง ความลึกงานขุด 

3.70 ม. (6 แถว) 

13 ม. 3-5 ม. 

9 ม. 3-5 ม. 

5 ม. 3-4 ม. 

2.50 ม. (4 แถว) 

13 ม. 3-5 ม. 

9 ม. 3-4 ม. 

5 ม. 3-4 ม. 

1.90 ม. (3 แถว) 9 ม. 4 ม. 

1.30 ม. (2 แถว) 

13 ม. 3-5 ม. 

9 ม. 3-4 ม. 

5 ม. 3-4 ม. 

1.30 ม. (2 แถว) 
และเสริมก าลัง 

13 ม. 4 ม. 

 

4.1 การศึกษาอิทธิพลของความหนาก าแพงกันดินต่อพฤติกรรมของก าแพง
เสาเข็มดินซีเมนต์ 
ศึกษาพฤติกรรมของเสาเข็มดินซีเมนต์โดยช้้เครื่องมือวิเคราะห์ศึกษา

การปรับเปลี่ยนรูปแบบของก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ โดยการลดความหนา
ของก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ โดยไม่พิจารณา wall strut เพื่อลดความ
ซับซ้อน ระบบที่พิจารณาจึงมีเฉพาะก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์เท่านั้น จาก
รูปที่ 10, 11 และ 12 จะพบว่า ความเค้นหลัก, ความเค้นเฉือนสูงสุด และ
การเคลื่อนตัวด้านข้างมีค่าเพิ่มขึ้น เมื่อก าแพงมีความหนาลดลง ค่าก าลังรับ
แรงดึงชนการศึกษานี้ (

t
 = 100 kPa) มีแนวโน้มว่าก าแพงเสาเข็มดิน

ซีเมนต์ จะเสียหายเนื่องจากความเค้นดึงที่เกิดขึ้นชนก าแพงเสาเข็มดิน
ซีเมนต์บริเวณฝ่ังที่มีการขุด เมื่อก าแพงหนาน้อยลงมาถึง 2 แถว (ตามรูปที่ 
10 ฝั่งขวามือ) ซ่ึงจะเห็นได้ว่าที่ปลายของก าแพงจะมีการเคลื่อนตัวน้อย
มาก เมื่อเทียบกับการเคลื่อนตัวบริเวณอื่นๆ และมีลักษณะการเสียรูปแบบ
ดัดโค้ง ซ่ึงอาจกล่าวได้ว่า ก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ จะรับ Bending 
Moment มากกว่า Shear Force มีพฤติกรรมคล้ายๆกับ Cantilever 
Wall แต่ทั้งนี้ทั้งนั้นจะท าการศึกษาเพิ่มเติมชนหัวข้อต่อไป 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปท่ี 10 ความเค้นหลักสูงสุดที่เกิดชนก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์บริเวณรอบ
งานขุดชนแต่ละความหนา 
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รูปท่ี 11 ความเค้นเฉือนสูงสุดที่เกิดชนก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์บริเวณรอบ
งานขุดชนแต่ละความหนา 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปท่ี 12 การเคลื่อนตัวด้านข้างที่เกิดขึ้นชนก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ชนแต่ละ
ความหนา 

 
4.2 การศึกษาอิทธิพลของความลึกก าแพงกนัดินต่อพฤติกรรมของก าแพง

เสาเข็มดินซีเมนต์ 
จากรูปที่ 13 และ 14 จะพบว่า ความเค้นหลักและ ความเค้นเฉือน

สูงสุดที่เกิดขึ้นชนก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ที่มีระดับปลายก าแพง -14.00 
ม.และ -10.00 ม.นั้นไม่ได้มีการเปลี่ยนแปลงที่้ัดเจน แต่ความเค้นหลัก, 
ความเค้นเฉือนสูงสุดที่เกิดขึ้นชนก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ที่ระดับปลาย
ก าแพง -6.00 ม. กลับมีค่าลดลง จากรูปที่ 15 พบว่าก าแพงเสาเข็มดิน
ซีเมนต์ที่มีระดับปลายก าแพงอยู่ที่ -14.00 ม. นั้นมีการเคลื่อนแบบดัดโค้ง
โดยที่ปลายล่างมีการยึดรั้ง ชนขณะที่ก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ที่มีระดับ
ปลายก าแพงอยู่ที่ –10.00 ม. มีการเคลื่อนตัวแบบเลื่อนไถลผสมกับการ
ดัดโค้ง แต่ก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ที่มีระดับปลายก าแพงอยู่ที่ – 6.00 ม. 
มีการเคลื่อนตัวด้านข้างชนลักษณะที่ล้มไปทั้งก าแพงเนื่องจากการอูดของ
ดิน ซ่ึงอาจเป็นปัจจัยที่ท าชห้ความเค้นที่เกิดขึ้นชนก าแพงนี้มีค่าลดลง
ตามที่ได้กล่าวไปเนื่องมาจากตัวโครงสร้างก าแพงไม่ได้รับแรงดัดดังเ้่น
ก าแพง 2 ้นิดแรก ซ่ึงอาจเป็นผลมาจากระยะฝังของก าแพงที่น้อยมาก 
หรือมีความลึกของก าแพงที่น้อย จึงกล่าวได้ว่าความลึกและระยะฝังของ
ก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ส่งผลต่อพฤติกรรมการเคลื่อนตัวของก าแพง 

 
 
 
 
 
  
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
รูปท่ี 13 ความเค้นหลักที่เกิดขึ้นชนก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ที่มีความหนา 

3.70 ม. เปรียบเทียบชนแต่ละระดับความลึกของปลายก าแพง 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปท่ี 14 ความเค้นเฉือนสูงสุดที่เกิดขึ้นชนก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ที่มีความ
หนา 3.70 ม. เปรียบเทียบชนแต่ละระดับของปลายก าแพง 

 
 
 
 
 
 
 

 

รูปท่ี 15 การเคลื่อนตัวทางด้านข้างที่เกิดขึ้นชนก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์
เปรียบเทียบชนแต่ละระดับความลึกของปลายก าแพง 

4.3 การศึกษาอิทธิพลของความลึกงานขุดตอ่พฤติกรรมของก าแพงเสาเข็ม
ดินซีเมนต์ 
จากการวิเคราะห์พบว่าก าแพงแต่ละกรณีสามารถขุดได้ความลึกที่

ต่างกัน เมื่อพิจารณาความเค้นหลักพบว่าเมื่อขุดลึกมากขึ้นจะท าชห้ความ
เค้นดึงมากขึ้นจนเกินก าลังรับแรงดึงของเสาเข็มดินซีเมนต์ (100 kPa) ชน
ก าแพงบางกรณี เ้่น ก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ที่มีความหนา 2 แถวและ 4 
แถวที่มีระดับปลายก าแพง -14.00 ม. และท าการขุดถึงระดับ -6.00 ม. ซ่ึง
ไม่ควรน ามาช้้งานด้วยเหตุผลด้านความปลอดภัย เมื่อพิจารณาความเค้น
เฉือนสูงสุดจะพบว่ามีแนวโน้มที่เพิ่มขึ้นตามความลึกงานขุด และเมื่อ
พิจารณาถึงการเคลื่อนด้านข้างพบว่าก าแพงที่มีระดับปลายก าแพง -6.00 
ม. ชนทุกความหนาจะมีการเคลื่อนตัวชนลักษณะที่ล้มไปทั้งก าแพง ชนขณะ
ที่ก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ที่มีระดับปลายก าแพงอยู่ที่ -10.00 ม. จะมีการ
เคลื่อนตัวด้านข้างชน 2 ลักษณะคือ การเคลื่อนตัวแบบเลื่อนไถลพร้อมทั้ง
ถูกดัดโค้งเกิดชนกรณีที่มีระดับงานขุด -4.00 ม. และ -5.00 ม. ส่วนระดับ
งานขุด -6.00 ม. มีการเคลื่อนตัวแบบล้มไปทั้งก าแพง และก าแพงเสาเข็ม
ดินซีเมนต์ที่มีระดับปลายก าแพงอยู่ที่ -14.00 ม. ชนทุกความหนาที่
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พิจารณาจะมีลักษณะการเคลื่อนตัวเป็นดัดโค้งที่มีการยึดรั้งที่ปลายล่างดัง
รูปที่ 16 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปท่ี 16 การเคลื่อนตัวด้านข้างชนก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ที่มีความหนา 
3.70 ม. เปรียบเทียบชนแต่ละระดับความลึกของงานขุดและระดับ
ของปลายก าแพง 

 
4.4 การศึกษาอิทธิพลของการเสริมก าลังต่อพฤติกรรมของก าแพงเสาเข็ม

ดินซีเมนต์ 
กรณีก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ หนา 1.3 ม. ลึก 13 ม. ได้เกิดความเค้น

ดึงบริเวณประมาณ 6 ม.บนของก าแพงที่มีค่ามากกว่า 100 kPa นั่นคือ
ก าแพงเกิดการวิบัติเฉพาะที่ (Local Failure) จึงเกิดสมมติฐานที่ว่าจะเสริม
ก าลังชห้ก าแพง โดยจะท าการเสริมด้วยวัสดุที่สามารถรับแรงดึงได้นั่นคือไม้
ยูคาลิปตัส ขนาดเส้นผ่านศูนย์กลาง 100 มม. ยาว 6 ม.เป็นขนาดที่ช้้อยู่
ทั่วไป จึงจะพิจารณาเสริมที่บริเวณขอบก าแพงฝั่งที่ขุดดินที่ความลึก -1.00 
ถึง -7.00 ม. ดังรูปที่ 17 ซ่ึงจากรูปที่ 18 และ 19 นั้น จะพบว่าก าแพงฝั่งที่
ขุดดินและมีการเสริมก าลังนั้น ความเค้นหลักที่เป็นความเค้นดึง และความ
เค้นเฉือนสูงสุด มีค่าลดลงอย่างเห็นได้้ัด และจากรูปที่ 20 จะพบว่า การ
เคลื่อนตัวทางด้านข้างของก าแพงที่มีการเสริมก าลังมีค่าน้อยกว่าของ
ก าแพงที่ไม่มีการเสริมก าลังอยู่เล็กน้อย ซ่ึงอาจเป็นเพราะว่า เสริมก าลังแค่
บาง้่วง และไม่ได้มี stiffness ที่มาก 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

รูปท่ี 17 แสดงก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ทีม่ีความหนา 1.30 ม. ลึก 13 ม.และ
มีการเสริมก าลังชนก าแพงบริเวณฝั่งที่มีการขุดดิน 

 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 

รูปท่ี 18 ความเค้นหลักที่เกิดขึ้นชนก าแพงที่หนา 1.30 ม. ลึก 13 ม. 
เปรียบเทียบระหว่างเสาเข็มดินซีเมนต์ที่มีการเสริมก าลังและไม่มี
การเสริมก าลัง 

 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปท่ี 19 ความเค้นเฉือนสูงสุดที่เกิดขึ้นชนก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ที่มีความ
หนา 1.30 ม. ลึก 13 ม. เปรียบเทียบระหว่างกรณีที่มีการเสริม
ก าลังและไม่มีการเสริมก าลัง 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปท่ี 20 การเคลื่อนตัวด้านข้างที่เกิดขึ้นชนก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ที่มีความ
หนา 1.30 ม. ลึก 13 ม. เปรียบเทียบระหว่างเสาเข็มดินซีเมนต์ที่มี
การเสริมก าลังและไม่มีการเสริมก าลัง 

 
4.5 การศึกษาเปรียบเทียบก าแพงเสาเข็มดนิซีเมนต์ที่มีรูปแบบแตกต่างกัน

แต่มีปริมาตรของก าแพงที่ใกล้เคียงกัน 
การศึกษาชนหัวข้อนี้มีแนวคิดที่จะน าก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ชนบาง

กรณีมาเปรียบเทียบกัน โดยเลือกก าแพงทั้ง 3 ที่มีรูปร่างแตกต่างกันอย่าง
เห็นได้้ัด ดังรูปที่ 21 เร่ิมจากก าแพงหนา 3.7 ม. ลึก 5 ม. ที่มีลักษณะเป็น
ก าแพงที่หนาแต่ตื้นและมีการเสียรูปแบบล้มทั้งก าแพง ต่อมาคือ ก าแพง
หนา 1.9 ม. ลึก 9 ม. จะมีลักษณะรูปร่างของก าแพงที่บางลงมาจากกรณี
แรกแต่มีความลึกที่เพียงพอจะท าชห้ก าแพงมีการเสียรูปแบบผสมผสาน 
สุดท้ายคือก าแพงหนา 1.3 ม. ลึก 13 ม. และเสริมก าลัง จะมีลักษณะที่เป็น
ก าแพงที่บางมากขึ้นจนต้องการการเสริมก าลังแต่มีความลึกที่มากท าชห้มี
การเสียรูปแบบดัดโค้ง เมื่อคิดความยาวก าแพงเท่ากับ 1 ม. จะพบว่า 
ก าแพงทั้ง 3 กรณี มีปริมาตรที่ชกล้เคียงกัน เมื่อพิจารณาชนเ้ิงเสถียรภาพ 
จะได้ว่า ก าแพงมีเสถียรภาพชนการรับแรงได้ทุกกรณี จากรูปที่ 22 จะเห็น
ว่า ก าแพงที่หนาแต่ตื้นที่มีการเสียรูปแบบล้มทั้งก าแพง จะเกิดการเคลื่อน
ตัวทางด้านข้างมากกว่าก าแพงที่บางที่เสียรูปแบบดัดโค้งและก าแพงที่บางที่
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เสียรูปแบบผสมผสานตลอดทั้งความลึก ชนขณะที่ก าแพงที่บางที่เสีย
รูปแบบดัดโค้งและก าแพงที่บางที่เสียรูปแบบผสมผสานจะมีการเคลื่อนตัว
ทางด้านข้างและแนวโน้มชกล้เคียงกัน จึงสรุปเป็นข้อแนะน าว่า ควรเลือกช้้
ก าแพงที่บางและเสียรูปแบบดัดโค้งหรือแบบผสมผสาน จะมีข้อได้เปรียบชน
เ้ิงเศรษฐศาสตร์เพราะก าแพงที่มีความหนาน้อยกว่าจะท าชห้เสียพื้นที่
บริเวณรอบงานขุดน้อยลง จึงท าชห้ช้้พื้นที่ได้เต็มประสิทธิภาพมากขึ้น และ
ยังมีราคาชนการก่อสร้างถูกกว่าก าแพงที่หนาแต่ตื้น อีกทั้งยังมีข้อดีชนเ้ิง
เสถียรภาพเพราะมีการเคลื่อนตัวทางด้านข้างสูงสุดที่น้อย และข้อได้เปรียบ
ชนด้านการก่อสร้าง เพราะก าแพงที่บางกว่า จะประหยัดพื้นที่ชนการท างาน
มากกว่า และการก่อสร้างก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ ยิ่งมีจ านวนแถวที่
น้อยลง จะท าชห้ก่อสร้างได้ไวขึ้นอีกด้วย 

 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปท่ี 21 แสดงการเปรียบเทียบมิติและรูปร่างของโครงสร้างก าแพงกันดินทั้ง 
3 กรณี 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

รูปท่ี 22 การเคลื่อนตัวด้านข้างที่เกิดขึ้นชนก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ที่มีความ
หนา 3.70 ม. ลึก 13 ม., ก าแพงที่หนา 3 แถว 1.9 ม. ลึก 9 ม. 
และก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ที่มีความหนา 1.30 ม. ที่มีการเสริม
ก าลัง 

 

5. สรุปผลการวิจัย 

ชนงานศึกษาวิจัยนี้ ได้น าวิธีการวิเคราะห์โดยการวิเคราะห์เ้ิงตัวเลข
ด้วยวิธีไฟไนต์เอลิเมนต์ บนโปรแกรม PLAXIS 2 มิติ ซ่ึงชนการศึกษานี้ชห้
ความสนชจชนส่วนของพฤติกรรมของเสาเข็มดินซีเมนต์ และน าผลการ
วิเคราะห์ที่ได้มาสอบเทียบกับผลตรวจวัดข้อมูลจริงชนสนาม เพื่อที่จะน า
เครื่องมือวิเคราะห์มาอธิบายถึงพฤติกรรมของเสาเข็มดินซีเมนต์ผ่าน
การศึกษาเ้ิงตัวแปร (Parametric Study) โดยการศึกษาชนแต่ละกรณี
จากการศึกษา สามารถสรุปได้ดังนี้ 

1. ความหนาของก าแพงลดลงจะท าชห้มีความเค้นดึงสูงสุดมีค่าเพิ่มมากขึ้น
ชนก าแพงบริเวณที่มีการขุดจนมีแนวโน้มที่จะวิบัติด้วยแรงดัดมากกว่าแรง
เฉือน 

2. เมื่อมีการขุดลึกมากขึ้น ก าแพงที่ลึกน้อยจะวิบัติชนลักษณะที่ล้มทั้ง
ก าแพงชนขณะที่ก าแพงที่ลึกมากพอจะเสียรูปแบบดัดโค้งโดยมีการยึดรั้งที่
ปลายล่าง ส่วนก าแพงที่ลึกระดับหนึ่งจะเป็นรูปแบบผสมผสานของการ
เล่ือนไถลและการดัดโค้ง 

3. ระดับงานขุดที่มากขึ้นท าชห้ก าแพงทุกกรณีเกิดความเค้นหลัก ความเค้น
เฉือนสูงสุด และการเคลื่อนที่ด้านข้างเพิ่มมากขึ้น ซ่ึงมีแนวโน้มมากขึ้นที่จะ
เกิดการวิบัติ และยังส่งผลต่อการเปลี่ยนแปลงพฤติกรรมของก าแพงจากที่
เคยเสียรูปด้วยการเลื่อนไถลผสมผสานกับการดัดโค้งไปเป็นการล้มทั้ง
ก าแพงอีกด้วยดังเ้่น กรณีก าแพงหนา 3.7 ม. ลึก 9 ม. ที่ท าการขุดเพิ่ม
จากระดับ -5.00 ม. เป็น -6.00 ม. 

4. การเสริมก าลังด้วยไม้ยูคาลิปตัสชนเสาเข็มดินซีเมนต์บริเวณที่มีความเค้น
ดึงเกินค่าก าลังต้านทาน มีผลท าชห้้่วยลดความเค้นดึงที่เกิดขึ้นชนก าแพง 
ท าชห้ก าแพงดั่งกล่าวมีเสถียรภาพมากขึ้น แต่ไม่ได้้่วยลดการเคลื่อนตัวของ
ก าแพงมากนัก รวมถึงความเค้นชนก าแพงด้านที่ไม่ได้เสริม 

5. ก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ที่บางและลึกที่มีการเสียรูปแบบดัดโค้งหรือ
แบบผสมผสานนั้นมีข้อดีมากกว่าก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ที่หนาและตื้นที่มี
เสียรูปแบบล้มทั้งก าแพง ทั้งนี้การเลือกช้้งานจะขึ้นอยู่กับสภาพแวดล้อม
และดุลยพินิจของผู้ออกแบบ 

กิตติกรรมประกาศ 
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บทคัดย่อ 

เสาเข็มดินซีเมนต์รูปทรงตัวทีเป็นหนึ่งในนวัตกรรมใหม่ของ
เสาเข็มดินซีเมนต์ วัตถุประสงค์เพื่อที่จะพัฒนาก าลังแบกทาน โดยใช้
เทคนิคการขยายขนาดเส้นผ่านศูนย์กลางของหัวเข็มในช่วงความลึกต้นๆ 
ซ่ึงจะท าให้มีรูปทรงคล้ายตัวอักษรที อย่างไรก็ตามยังไม่มีแนวทางที่
เหมาะสมส าหรับเส้นผ่านศูนย์กลางและความยาวของหัวเข็มที่เหมาะสม
ส าหรับการใช้งาน โดยที่ผ่านมาได้มีการศึกษาเกี่ยวกับขนาดของหัวเข็มที่
เพิ่มขึ้นส าหรับเสาเข็มเดี่ยวในประเทศจีนด้วยวิธีการเชิงตัวเลข ผลจาก
การศึกษาดังกล่าวพบว่าการเพิ่มขนาดเส้นผ่านศูนย์กลางของหัวเข็มรวมไป
ถึงเพิ่มความยาวของหัวเข็ม ช่วยให้เสาเข็มสามารถรับก าลังแบกทานได้เพิ่ม
มากขึ้น อย่างไรก็ตามการขยายทั้งเส้นผ่านศูนย์กลางและความยาวของส่วน
หัวนี้ต้องใช้ปริมาณปูนซีเมนต์เพิ่มขึ้นและหมายถึงค่าใช้จ่ายในการก่อสร้าง
ที่สูงขึ้นเช่นเดียวกัน งานวิจัยชิ้นนี้จึงมุ่งเน้นไปที่การศึกษาการขยายขนาด
หัวเข็มโดยควบคุมปริมาตรของทั้งเสาเข็มให้คงที่ภายใต้การทดสอบก าลัง
แบกทานของเสาเข็มเดี่ยว ด้วยวิธีการเชิงตัวเลข โดยจุดมุ่งหมายหลักของ
งานวิจัยชิ้นนี้คือสร้างแนวทางที่จะแนะน าขนาดของหัวเข็มที่เหมาะสม 

ค าส าคัญ: เสาเขม็ดินซีเมนตร์ูปทรงตัวที, ก าลังแบกทาน, วิธีการเชิง
ตัวเลข 

Abstract 

A new innovation of deep cement mixed (DCM) 
known as T-shaped DCM (TDM) is recently utilized. The main 
purpose is to increase the ultimate bearing capacity of the 
DCM. Technique of the TDM column is to enlarge the diameter 
of column cap at shallow depth, resulting in a column shape 
like the letter “T” (Liu et al., 2007). However, there is no any 
guideline for the appropriate diameter and length of column 
cap to be used. There was a numerical study on effect of 
enlarged column cap diameter and length on behavior of a 
single TDM pile in China (Yao et al., 2009). The numerical 
results from their study indicated that, the longer and 
expansion column cap provides higher ultimate load. However, 
increasing the thickness or diameter of the cap leads to 
additional volume of cement to be used. Consequently, the 
construction cost becomes higher. This research thus performs 

the numerical simulation of pile load tests on TDM piles with 
various column cap dimensions by controlling the volume of 
the piles. It aims to suggest the appropriate size of the 
enlarged cap. 

Keyword: T-shaped deep mixing column (TDM), bearing 
capacity, numerical simulation 

1. ค าน า 

ปัจจุบันการพัฒนาด้านระบบสาธารณูปโภคในกรุงเทพมหานครได้มีการ
ขยายตัวเพิ่มมากขึ้น เช่น งานฐานรากสะพาน งานถนน งานเขื่อนกั้นน้ าเป็น
ต้น แต่เนื่องจากสภาพชั้นดินในเขตกรุงเทพมหานครประกอบไปด้วยชั้นดิน
เหนียวอ่อนซ่ึงมีความหนาอยู่ระหว่าง 15-20 เมตร โดยดินเหนียวอ่อนเป็น
วัสดุที่มีคุณสมบัติทางวิศวกรรมที่ไม่เหมาะกับการรับน้ าหนักบรรทุกสูงๆ 
เนื่องด้วยคุณสมบัติเฉพาะตัวของดินเหนียวอ่อนกรุงเทพนั้นมีก าลังรับแรง
เฉือนต่ า และ มีค่าการยุบตัวสูงเมื่อต้องรับน้ าหนักบรรทุก เนื่องจากดินมี
ปริมาณความชื้นในธรรมชาติที่สูงมาก จากการทดสอบvane shear test ใน
สนามก าลังรับแรงเฉือนที่ได้มีค่าเพียง 10-15 กิโลปาสคาลซ่ีงถือว่าน้อยมาก 
ดังนั้นหากมีความจ าเป็นจะต้องก่อสร้างสิ่งปลูกสร้างบนชั้นดินเหนียวอ่อน 
จ าเป็นต้องปรับปรุงคุณภาพดินก่อนท าการก่อสร้างบนชั้นดินเหนียวอ่อนเพื่อ
ป้องกันปัญหาต่างๆที่จะเกิดขึ้นตามมา ซ่ึงวิธีการปรับปรุงคุณภาพดินเหนียว
อ่อนมีด้วยกันหลายวิธี เช่น Prefabricated Vertical Drain (PVD), Pre-
loading, การเสริม Geotextile หรือ Geogrid และ วิธี Deep Cement 
Mixing (DCM) หรือการท าเสาเข็มดินซีเมนต์ ซ่ึงเป็นหนึ่งเทคนิคที่ใช้กัน
อย่างแพร่หลายทั้งในและต่างประเทศโดยเฉพาะในงานถนน ซ่ึงเป็นเทคนิค
การปรับปรุงคุณสภาพดินด้วยสารเคมีและสามารถท าได้รวดเร็วรวมไปถึง
ง่ายต่อการก่อสร้าง  

ทั้งนี้เพื่อเป็นการพัฒนาขีดความสามารถของเสาเข็มดินซีเมนต์  ใน
ประเทศจีนได้เริ่มมีงานวิจัยเสาเข็มดินซีเมนต์รูปทรงตัวทีขึ้นและพบว่ามี
ประสิทธิภาพดีกว่าเสาเข็มดินซีเมนต์แบบเดิม รวมไปถึงสามารถลดค่าการ
ทรุดตัวทั้งในแนวดิ่งและแนวราบเมื่อรับน้ าหนักจากคันทาง (Lui et al., 
2012) โดยในปี2009 ได้มีการศึกษาพฤติกรรมของเสาเข็มดินซีเมนต์รูปทรง
ตัวทีภายใต้แรงกระท าในแนวแกนด้วยวิธีการเชิงตัวเลข โดยท าการเพิ่ม
ขนาดของหัวเข็มทั้งเส้นผ่านศูนย์กลาง และความยาว พบว่าช่วยให้เสาเข็ม
รับก าลังแบกทานได้เพิ่มมากขึ้น (Lin et al., 2009) แต่ทว่าการเพิ่มขนาดทั้ง
สองนั้นหมายถึงการเพิ่มปริมาณปูนซีเมนต์ที่มากขึ้นนั้นหมายถึงค่าใช้จ่ายใน
งานก่อสร้างที่มากขึ้นเช่นเดียวกัน งานวิจัยชิ้นนี้จึงมุ่งเน้นไปที่การศึกษา
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พฤติกรรมของเสาเข็มดินซีเมนต์รูปทรงตัวทีรับแรงตามแนวแกนภายใต้การ
ขยายขนาดหัวเข็มโดยที่ปริมาตรของทั้งเสาเข็มยังคงเท่าเดิม ด้วยวิธีการ
วิเคราะห์เชิงตัวเลข โดยมีจุดมุ่งหมายหลักเพื่อที่จะแนะน าขนาดของหัวเข็ม
ที่เหมาะสมส าหรับการใช้ในงานก่อสร้างจริง 

 

2. ข้อมูลการวิเคราะห ์
2.1  เสาเข็มดินซีเมนต์รูปทรงตัวทีและเทคนิคการก่อสร้าง 

เสาเข็มดินซีเมนต์รูปทรงตัวที เป็นนวัตกรรมใหม่ของเสาเข็มดินซีเมนต์
ซ่ึงเริ่มต้นที่ประเทศจีน โดยเทคนิคการก่อสร้างเสาเข็มชนิดนี้คล้ายกับการ
ก่อสร้างเสาเข็มดินซีเมนต์โดยทั่วไป ซ่ึงใช้วิธีผสมแบบเชิงกล (Mechanical 
mixing) โดบใช้ใบมีดกวนดินติดกับก้านหมุน ลักษณะทางกายภาพของ
เสาเข็มดินซีเมนต์รูปทรงตัวทีนั้น มีขนาดเส้นผ่านศูนย์กลางและความยาวที่
มากกว่าในช่วงความลึกต้นๆ (บริเวณหัวเข็ม) ดังแสดงในรูปที่ 2.1 ท าให้รูป
ตัดของเสาเข็มที่รูปร่างคล้ายตัวอักษรที (T) ดังนั้นใบมีดที่ใช้ในการผสมน้ า
ปูนเข้ากับดินนั้นจึงมีด้วยกัน2ขนาด ตามเส้นผ่านศูนย์กลางของหัวเข็มและ
ตัวเข็มตามล าดับ ซ่ึงขั้นตอนวิธีการก่อสร้างแสดงในรูปที่ 2.2 โดยเหตุผลที่มี
การพัฒนานวัตกรรมนี้ขึ้นเนื่องจากพฤติกรรมการรับแรงและการกระจาย
แรงตลอดความลึกของเสาเข็มนั้น เกิดขึ้นเยอะที่สุดบริเวณหัวเข็ม ดังนั้นหาก
มีการเพิ่มประสิทธิภาพบริเวณหัวเข็มให้มีความแข็งแรง หรือมีประสิทธิภาพ
ในการรับแรงได้มากขึ้น จะส่งผลไปถึงการเพิ่มประสิทธิภาพของเสาเข็มดิน
ซีเมนต์ทั้งต้นด้วยเช่นเดียวกัน 

 

 

รูปที่ 2.1 เสาเข็มดินซีเมนต์รูปทรงตัวที 
 

 
รูปที่ 2.2 ขั้นตอนการก่อสร้างเสาเข็มดินซีเมนต์รูปทรงตัวที  

(Yi et al., 2012) 
 

2.2 ชั้นดินกรุงเทพมหานคร 
ในการศึกษาครั้งนี้ ได้เลือกชั้นดินบริเวณสถาบันเทคโนโลยีแห่งเอเชีย 

(AIT) จังหวัดปทุมธานีมาใช้ในการวิเคราะห์ โดยลักษณะของชั้นดินดังกล่าว
จะประกอบไปด้วย ชั้นบนสุดเป็นเปลือกดินหนา 2 เมตร ชั้นดินเหนียวอ่อน
หนา 6 เมตร ชั้นดินเหนียวปานกลางหนา 2 เมตร และชั้นดินแข็งหนา 15 

เมตร ตามล าดับ ข้อมูลชั้นดินและคุณสมบัติแสดงในรูปที่ 2.3  ค่าก าลังรับ
แรงเฉือนของดินเหนียวอ่อนที่วัดได้จากการท า vane shear test ในสนาม
มีค่าเท่ากับ 20 กิโลปาสคาล 

 
รูปที่ 2.3 ชั้นดินบริเวณสถาบันเทคโนโลยีแห่งเอเชีย (AIT) จังหวัด 
ปทุมธานี (Voottipruex et al., 2010) 

2.3 รูปทรงต่างๆที่ใช้ในการวิเคราะห์ 
การศึกษาขนาดของหัวเข็มที่เหมาะสมและมีประสิทธิภาพสูงสุดภายใต้

แรงกระท าตามแนวแกนและปริมาณปูนซีเมนต์ที่เท่ากัน การเปลี่ยนแปลง
ขนาดหัวเข็มให้มีรูปแบบแตกต่างกัน แต่ยังคงมีปริมาณปูนซีเมนต์ที่ใช้เท่า
เดิม ใช้วิธีควบคุมปริมาตรส่วนเพิ่มเติมจากเสาเข็มหลักให้มีปริมาตรที่
เท่าๆกันทุกรูปทรง โดยในการศึกษาครั้งนี้ได้ศึกษาปริมาตรส่วนเพิ่มเติม
ประมาณ 44-47% โดยที่ปริมาตรส่วนเพิ่มเติมนั้นคิดเปรียบเทียบจาก
ปริมาตรโดยรวมของเสาเข็มทั้งตัน แสดงในรูปที่ 2.4 โดยแบ่งเป็น 6 ต้น
ส าหรับเสาเข็มรูปทรงตัวทีที่มีขนาดหัวเข็มแตกต่างกัน และ 1 ต้นส าหรับ
เสาเข็มดินซีเมนต์รูปทรงปกติที่มีปริมาตรเท่ากับเสาเข็มรูปทรงตัวทีทั้ง 6 
ต้น โดยแต่ละต้นมีความแตกต่างกันบริเวณหัวเข็ม ซ่ึงจะมีขนาดเส้นผ่าน
ศูนย์กลางและความยาวที่ไม่เท่ากันแต่เสาเข็มทุกต้นที่วิเคราะห์มีความยาว
เท่ากันเท่ากับ7เมตร อย่างไรก็ตาม ปริมาณปูนซีเมนต์ที่ใช้ในแต่ละต้น 
ยังคงมีปริมาณที่เท่าๆกัน แสดงในตารางที่ 2.1 

 

 

รูปที่ 2.4 รูปแบบการขยาย-ลดขนาดของหัวเข็ม และปริมาตรส่วน
เพิ่มเติมบริเวณหัวเข็ม 

ตารางท่ี 2.1 รูปทรงของเสาเข็มที่ใช้วิเคราะห ์

 Column   D (m) d (m) H (m) Vol (m3) Vol add(%) 

   TDM-01 0.7 0.50 6.0    2.51 45.14 
   TDM-02 0.8 0.50 4.0    2.60 47.13 
   TDM-03 1.0 0.50 2.0    2.55 46.15 
   TDM-04 1.1 0.50 1.5    2.51 45.14 
   TDM-05 1.3 0.50 1.0    2.51 45.14 
   TDM-06 1.5 0.50 0.7    2.47 44.44 
     DCM  - 0.68  -    2.54    - 
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ตารางท่ี 2.2 พารามิเตอร์ชั้นดินและดินซีเมนต์ที่ใช้ในการวิเคราะห์ 
 

Materials 
Model 



(kN/m3) 
50 /ref

uE E  

(kPa) 
v  50

refE  
(kPa) 

ref

oedE

(kPa) 

ref

urE

(kPa) 
c' (kPa) ' (๐) 

Weathered crust MCM 17 5000 0.25 - - - 10 23o 

Soft clay HSM 15   - 0.20 5000 5000 1.5E04 6 22o 

Medium clay HSM 16   - 0.20 2.0E04 2.0E04 1.0E05 10 22o 

Stiff clay HSM 19   - 0.20 6.0E04 6.0E04 1.8E05 18 22o 

Soil cement MCM 15 30,000 0.33 - - - 150 30o 

 
2.4 แบบจ าลองและพารามิเตอร์ 

พารามิเตอร์ของดินชั้นต่างๆที่ใช้ในการวิเคราะห์แสดงในตารางที่ 2.2 
โดยที่พารามิเตอร์ดังกล่าวได้มีการปรับเทียบค่าจากผลการทดสอบ Pile 
load test จริงในสนามและผลที่ได้มีความใกล้เคียงกันมาก โดยใน
การศึกษาครั้งนี้ จะแทนที่ชั้นเปลือกดิน (Weathered crust) ด้วยดิน
เหนียวอ่อนชั้นถัดไป เพื่อเป็นการลดผลกระทบด้านความแข็ง-อ่อนที่ไม่
เท่ากันของชั้นเปลือกดินและดินเหนียวอ่อนซ่ึงเป็นชั้นที่อยู่ถัดไป 
การวิเคราะห์ใช้การจ าลองการทดสอบก าลังของเสาเข็ม (Pile load test) 
บนโปรแกรม PLAXIS 2D แบบ Axisymmetry โดยขอบเขตของปัญหามี
ความกว้างเท่ากับ 10 เมตร และลึก 25 เมตร ชั้นดินประกอบด้วยชั้นดิน
เหนียวอ่อน (Soft clay) ลึก 8 เมตร ชั้นดินเหนียวอ่อนปานกลาง 
(Medium clay) ลึก 2 เมตร และชั้นดินแข็ง (Stiff clay) หนา 15 เมตร
ตามล าดับ และเสาเข็มทุกต้นยาวเท่ากับ 7 เมตรและเป็นเสาเข็มแบบ End 
bearing ทั้งหมดโดยปลายของเสาเข็มทุกต้นวางอยู่บนชั้นดินเหนียวอ่อน
ปานกลาง ดังแสดงในรูปที่ 2.5  
 

 
รูปที่ 2.5 การทดสอบก าลังของเสาเข็มบนโปรแกรม PLAXIS 

 
ในส่วนของวิธีการให้น้ าหนักกระท าตามแนวแกน เริ่มตั้งแต่ 10 kN และ
ค่อยๆเพิ่มทีละ 10 kN ไปเรื่อยๆจนกระทั่งวิบัติ โดยขั้นตอนในการวิเคราะห์
แสดงในรูปที่ 2.6 

 

รูปที่ 2.6 ขั้นตอนการจ าลองปัญหาและการให้น้ าหนกั 

3. ผลการศึกษา 

3.1 ก าลังของเสาเข็มดินซีเมนต์ 
หลักจากท าการศึกษาความสามารถในการรับก าลังแบกทานของ

เสาเข็มดินซีเมนต์รูปทรงตัวทีภายใต้แรงกระท าตามแนวแกนด้วยการ
วิเคราะห์เชิงตัวเลขแต่ละรูปทรงที่มีปริมาตรเท่าๆกันพบว่า แต่ละรูปทรง
นั้นมีความสามารถในการรับก าลังแบกทานที่ไม่ เท่ากันเมื่อพิจารณาจาก
กราฟความสัมพันธ์ระหว่างแรงกระท าและการเสียรูปในแนวแกนของ
เสาเข็มดังแสดงในรูปที่ 3.1  

 
รูปที่ 3.1 ความสัมพันธ์ระหว่างแรงกระท าตามแนวแกนและการเสีย
รูปของเสาเข็มแต่ละรูปทรง 
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ตารางที่ 3.1 เป็นสรุปค่าก าลังรับแรงแบกทานของเสาเข็มแต่ละรูปทรงที่
วิเคราะห์ และเมื่อเปรียบเทียบกับเสาเขม็ดินซีเมนต์รูปทรงปกติที่มีปริมาตร
เท่ากันแล้ว พบว่าประสิทธิภาพในการรับก าลังแบกทานของเสาเข็มดิน
ซีเมนต์รูปทรงตัวทีนั้นมีค่าเยอะกว่า โดยรูปทรงที่มีเส้นผ่านศูนย์กลางของ
หัวเข็มมากที่สุด (TDM-06) มีความสามารถในการรับก าลังแบกทานได้มาก
ที่สุดถึง 250 kN ในขณะที่เสาเข็มดินซีเมนต์ธรรมดานั้น สามารถรับได้เพียง 
130 kN เท่านั้น ซ่ึงค่าที่แสดงออกมานัน้มีความแตกต่างกันถึงเกือบ 2 เทา่ 

ตารางท่ี 3.1 ก าลังแบกทานของเสาเข็มดินซีเมนต์ 
Column Ultimate failure load (kN) 
TDM-01 140 
TDM-02 180 
TDM-03 220 
TDM-04 220 
TDM-05 230 
TDM-06 250 

DCM (D=0.68 m) 130 
 

3.2 การกระจายตัวของแรงตามความลึก 

รูปที่ 3.1 เป็นการกระจายตวัของแรงตามความลึกของเสาเข็มดิน
ซีเมนต์ (D = 0.68 m) โดยลักษณะการกระจายตัวของแรงจะมากที่สุด
บริเวณหัวเข็มและค่อยๆลดลงตามความลึกเหมือนเสาเข็มทั่วๆไป ในขณะที่
รูปแบบการกระจายตัวของเสาเข็มดินซีเมนต์รูปทรงตัวทีนั้นมีความแตกต่าง
กันตรงที่จะมีแรงกระท ามากที่สุดบริเวณหัวเข็มและลดลงตามความลึก
เช่นเดียวกัน แตจ่ะลดลงอย่างมีนัยยะบริเวณความลึกที่เปลี่ยนขนาดเส้น
ผ่านศูนย์กลางของเสาเข็ม ดังแสดงในรูปที่ 3.2 และ 3.3 ตามล าดับ หาก
สังเกตที่น้ าหนักบรรทุก 100 kN ณ ต าแหน่ง -3.5 เมตร จะเห็นว่าเสาเข็ม
ดินซีเมนต์รูปทรงธรรมดานั้นมีแรงกระท าส่งถ่ายไปถึงประมาณ 40 kN 
ในขณะที่ ณ ต าแหน่งเดียวกันนั้น เสาเขม็ดินซีเมนต์ TDM-03 มีแรงกระท า
ส่งถ่ายไปถึงต าแหน่งนั้นแค่เพียงไม่ถึง 20 kN ซ่ึงน้อยกว่ากันประมาณ 2 
เท่า 

 
รูปที่ 3.2 การกระตัวของแรงตามความลึกของเสาเข็มดินซีเมนต์ 

 
รูปที่ 3.3 การกระตัวของแรงตามความลึกของเสาเข็มดินซีเมนต์รูปทรงตัว
ที (TDM-03) 

3.3 ลักษณะการวิบัติของเสาเข็ม 
จากการศึกษาลกัษณะการวิบัติของเสาเข็มแต่ละรูปทรงพบว่า 

ที่ปริมาตรเท่ากันและพารามิเตอร์ก าลังเดียวกันเสาเข็มดินซีเมนต์รูปทรง
ปกติจะมีลักษณะการวิบัติแบบเข็มพัง (pile failure) กล่าวคือที่น้ าหนัก
กระท าสุดท้ายบริเวณหัวเข็มได้มีการวิบตัิแล้วในขณะที่ดินรอบข้างยังยังไม่
เกิดการวิบัติ โดยการศึกษาครั้งนี้ใช้จุดMohr-coulomb plastic point 
ในขณะที่เมื่อเปรียบเทียบกับเสาเข็มดินซีเมนต์รูปทรงตัวทีที่น้ าหนักบรรทุก
เท่ากันคือ 130 kN นั้น ตัวเสาเข็มยังไม่เกิดการวิบัติรวมไปถึงดินรอบข้าง
ด้วยเช่นกัน และเมื่อเสาเข็ม TDM-03 รับน้ าหนักบรรทุกถึง 180 kN ดิน
โดยรอบเสาเข็มนั้นเกิดการวิบัติกอ่นโดยที่ตัวเสาเข็มยังไม่เกิดการวิบัติ จึง
ระบุได้ว่าเป็นการวิบติแบบดินพัง (soil failure) แต่เสาเข็มยังสามารถรับ
น้ าหนักบรรทุกไปได้จนถึง 220 kN ก่อนที่ตัวเสาเข็มจะเกิดการวิบัติ แต่
ทว่าการวิบัตินั้นไม่ได้เกิดบริเวณหัวเข็ม แต่เกิดตรงรอยต่อระหว่างหวัเข็มที่
มีเส้นผ่านศูนย์กลางมากกว่าลงมายังเข็มที่มีเส้นผ่านศูนย์กลางน้อยกว่า 
ตั้งแต่ความลึก -3 จนถึง –4 เมตร ดังแสดงในรูปที่ 3.4 

รูปที่ 3.4 ลักษณะการวบิัติแบบเข็มพังของเสาเข็มดินซีเมนต์ 
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4. สรปุผลการศึกษา 

จากการศึกษาพฤติกรรมการรับแรงแบกทานของเสาเข็มดินซีเมนต์
รูปทรงปกติและรูปทรงตัวที โดยที่ความสามารถในการรับก าลังแบกทาน
ของเสาเข็มแต่ละรูปแบบที่ได้จากการจ าลองกราฟความสัมพันธ์ระหว่าง
ก าลังแบกทานกับการเสียรูปของเสาเข็มในแนวแกนดว้ยโปรแกรม PLAXIS 
2D ภายใต้ขอบเขตขนาดและคุณสมบัติของดินซีเมนต์รวมไปถึงรูปทรงตัวที
ทุกแบบพจิารณาในการศึกษาครั้งนี้ สามารถสรุปได้ดังนี้ 

1. จากกราฟความสัมพันธ์ระหว่างแรงกระท าและการเสียรูปตาม
แนวแกน จึงสรุปได้ว่าการเปลี่ยนรูปทรงของเสาเข็มเป็นรูปทรง
ตัวที ท าให้เพิ่มประสิทธิภาพในการรับก าลั งแบกทานของ
เสาเข็มเดี่ยวมากขึ้น 

2. จากการพิจารณาเสาเข็มดินซีเมนต์ทุกรูปแบบ TDM-06 หรือ
เสาเข็มดินซีเมนต์รูปทรงตัวที ที่มีขนาดเส้นผ่านศูนย์กลางของ
หัวเข็มเท่ากับ 1.5 เมตร และสูง 0.5 เมตร นั้นมีความสามารถ
ในการรับก าลังแบกทานมากที่สุดคือ 250 kN และมากกว่าทกุๆ
แบบที่ท าการวิเคราะห ์ดังนั้นจึงสรุปได้ว่ารูปทรงที่มีเส้นผ่าน
ศูนย์กลางของหัวเข็มมากที่สุด จะมีประสิทธิภาพมากที่สุด 

3. ในกรณีที่เสาเข็มดินซีเมนต์มีปริมาตรเท่ากัน การเปลี่ยนรูปทรง
เป็นตัวทีท าให้รูปแบบการวิบัติของเสาเข็มเปลี่ยนไป โดยที่ก าลัง
แบกทานสูงสุดของเสาเข็มรูปทรงปกติที่ท าให้เข็มวิบัติใน
รูปแบบเข็มพังนั้น เมื่อเปลี่ยนเป็นเสาเข็มดินซีเมนต์รูปทรงตัวที 
ณ ก าลังแบกทานเดียวกัน เสาเข็มยังคงไม่ถึงจุดวิบัติแต่มีเพียง
ดินโดยรอบที่ถึงจุดครากเท่านั้น ซ่ึงเป็นเหตุให้เสาเข็มสามารถ
พัฒนาก าลังได้เยอะกว่ารูปแบบเดิม 

อย่างไรก็ตามการสรุปข้างต้นเป็นเพียงการสรุปจากตวัอยา่งที่
วิเคราะห์มาโดยมีรูปแบบทีจ่ ากัด อีกทั้งยังเป็นการจ าลองในโปรแกรม 
ดังนั้นเพื่อความถูกต้องและแม่นย า จึงควรได้รับการยืนยันจากการทดสอบ
ต่อไป 
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บทคดัย่อ 

ในงานขุดเพ่ือก่อสร้างชั้ นใต้ดินในดินเหนียวอ่อนโดยเฉพาะใน
บริเวณกรุงเทพและปริมณฑลจ าเป็นตอ้งใช้ก  าแพงกนัดิน ในปัจจุบนัไดมี้
การน าเสาเข็มดินซีเมนตม์าช่วยเป็นโครงสร้างก าแพงกนัดิน (Retaining-
structure) ซ่ึงวิศวกรต่างมีรูปแบบในการใชง้านและแนวทางการออกแบบ
ท่ีหลากหลาย โดยในปัจจุบนัยงัไม่มีแนวทางการวิเคราะห์เพ่ือออกแบบท่ี
ชดัเจน ทั้งน้ีเป็นเพราะยงัมีงานวิจยัท่ีท  าให้เขา้ใจพฤติกรรมก าแพงเสาเข็ม
ดินซีเมนตเ์ป็นจ านวนนอ้ย วิธีในการศึกษาท่ีดีท่ีสุดคือการทดสอบจริงใน
สนาม (full scale test) การทดสอบในสนามมีขอ้ดีคือ สามารถศึกษา
พฤติกรรมจริงของก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต ์แต่ขอ้เสียคือ การท าทดสอบ
มีราคาแพง, ท  าซ ้ าไม่ได้, ไม่สามารถท าการปรับเปล่ียนพารามิเตอร์เพ่ือ
ศึกษาไดห้ลากหลาย ดงันั้นทางเลือกอ่ืนในการศึกษาคือ การจ าลองโดยใช้
วิธีทางตวัเลขและ การท าแบบจ าลองในห้องปฏิบติัการ (physical model 
test) โดยทั้งสองวิธีน้ีควรท าควบคู่กนัเพ่ือยืนยนัความถูกตอ้ง อย่างไรก็
ตามในการท าแบบจ าลองในห้องปฏิบติัการการทดสอบแต่ละคร้ังตอ้งใช้
ระยะเวลาในการเตรียมตวัอยา่งนานจึงท าให้ส้ินเปลืองเวลา ในงานวิจยัน้ี
ไดใ้ชวิ้ธีทางไฟไนอิลิเมนตท์  าการศึกษาพฤติกรรมในการรับแรงและการ
เคล่ือนตัวด้านข้าง ของก าแพงกันดินเสาเข็มดินซีเมนต์เพ่ือให้เข้าใจ
พฤติกรรมท่ีอาจเกิดข้ึนก่อนการท าแบบจ าลองในห้องปฏิบติัการ และน า
ผลไปใช้ในการท าแบบจ าลองในห้องปฏิบติัการเพ่ือยืนยนัความถูกตอ้ง
ต่อไป 

ค  าส าคญั: ไฟไนอิลิเมนต,์ ก าแพงดินซีเมนต,์ พฤติกรรม 

Abstract 

The excavation works for constructing undergrounds, especially in 
Bangkok area, need the retaining wall. Recently, soil cement columnsare 
introduced to use as a retaining structure. Several design and 
considerations of soil cement wall currently exist, depending on the 
experience of the designers. This is because there is little study about 
behavior of soil cement wall. The best method for understanding the 
behavior is full scale test but there are disadvantages, such as high cost, 
difficult to repeat with constant parameter. Other alternatives are 
numerical and physical modeling. Both approaches should be done and 
compare each other for verification. However, physical model tests spend 
much time for each test. This research implements the finite element 
method to preliminarily study the load carrying behavior and lateral 
movement of soil cement wall. The results will be the guideline for 
further study by the physical model tests. 

Keywords: Finite element, soil cement wall, behavior 

1. ค าน า 

ดินเหนียวอ่อนกรุงเทพ มีคุณสมบติัเฉพาะตวัคือมีก าลงัรับแรงเฉือนต า 
และมีความสามารถในการเกิดการทรุดตวัท่ีสูง ซ่ึงเป็นผลมาจากการท่ีดินมี
ปริมาณความช้ืนทางธรรมชาติท่ีสูงมาก จากการทดสอบ Vane sheartest 
ในสนามก าลงัรับแรงเฉือนท่ีไดมี้ค่าเพียง 10-15 กิโลปาสคาล [1] วิธีการ
ปรับปรุงคุณภาพดินเหนียวอ่อนหลายวิธีถูกใช้เพ่ือปรับปรุงคุณภาพดิน
เหนียวกรุงเทพในงานก่อสร้าง ตวัอยา่งเช่น Prefabricated Vertical Drain 
(PVD), Geotextile or Geogrid และ วิธี Deep Mixing (DMM) โดยการท า
เสาเข็มดินซีเมนต์ ซ่ึงเป็นเทคนิคท่ีสามารถท าได้รวดเร็วและง่ายต่อการ

* ผูเ้ขียนผูรั้บผิดชอบบทความ (Corresponding author) 
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ก่อสร้าง ดว้ยเหตุน้ีจึงเป็นวิธีท่ีนิยมท ากนัอยา่งแพร่หลาย การประยกุตใ์ช้ท่ี
แพร่หลายคือการปรับปรุงดินฐานรากคนัทาง และท่ีก าลงัเร่ิมน ามาใช้คือ
การใชเ้ป็นก าแพงกนัดินในงานขดุลึก 

2. ก าแพงกนัดนิในงานขุดลกึ-ช้ันดนิอ่อนกรุงเทพ 

ในงานขุดลึกเพ่ือก่อสร้างชั้นใต้ดินในดินเหนียวอ่อนโดยเฉพาะใน
บริเวณกรุงเทพและปริมณฑลจ าเป็นตอ้งใช้ก  าแพงกนัดิน โดยก าแพงกนั
ดินท่ีวิศวกรนิยมเลือกใช้ในงานขุดเพ่ือก่อสร้างชั้นใตดิ้นในชั้นดินเหนียว
อ่อนได้แก่ ก าแพงเข็มพืดเหล็ก ก าแพงเสาเข็มเจาะเรียงต่อเน่ือง หรือ
ก าแพงไดอะแฟรม (Diaphragm wall) แต่ในปัจจุบนัไดมี้การน าเสาเข็มดิน
ซีเมนต์มาใช้เป็นโครงสร้างก าแพงกนัดิน(Retaining-structure) เน่ืองจาก
สามารถก่อสร้างไดง่้าย รวดเร็ว ไม่เกิดเสียงรบกวน มีราคาท่ีต  ่ากว่ารวมไป
ถึงความสามารถในการตา้นทานการเคล่ือนตวัด้านขา้งท่ีเช่ือกนัว่าดีกว่า
ก าแพงกนัดินแบบเดิม การก่อสร้างเสาเขม็ดินซีเมนตเ์พ่ือใช้เป็นก าแพงกนั
ดิน ณ ปัจจุบนั ผูอ้อกแบบจะออกแบบก่อสร้างให้มีลกัษณะท่ีมีการขบ
เหล่ือมกนัหลายๆตน้จนกระทัง่มีความกวา้งเพียงพอ โดยมีแนวคิดท่ีท าให้
ก  าแพงเป็นแบบ Gravity wall [2, 3] เม่ือพิจารณาคุณสมบติัและขนาดท่ีใช้
งานในปัจจุบนั จะเห็นไดว้่าแตกต่างอย่างมากกบัระบบก าแพงท่ีใช้อยู ่ดงั
แสดงในรูปท่ี 1 

 
รูปที ่1การเปรียบเทียบมิติและคุณสมบติัของระบบก าแพงต่างๆ 

การใชก้  าแพงเสาเข็มดินซีเมนตใ์นงานขุดท่ีลึกไดเ้ร่ิมข้ึนโดยพิจารณา
ให้เป็นแบบ Gravity wall ท่ีก  าแพงหนาจึงไม่ตอ้งการค ้ายนั ซ่ึงไม่ปรากฏ
รายงานความเสียหายใดๆ แต่ไม่มีการเผยแพร่ผลการเคล่ือนตวัด้านขา้ง 
ในขณะท่ีด้วยขอ้จ ากดัพ้ืนท่ีในตวัเมือง โครงการท่ีตดัสินใจใช้ก  าแพงกนั
ดินเสาเข็มดินซีเมนต์จึงจ าเป็นตอ้งก่อสร้างก าแพงให้มีความหนาเท่ากบั
ระยะท่ีสามารถก่อสร้างได้ และจ าเป็นต้องมีการค ้ ายนัด้านข้างเพ่ือลด
หน่วยแรงท่ีเกิดข้ึนในก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ รวมไปถึงช่วยลดการ
เคล่ือนตวัด้านขา้ง หรือออกแบบร่วมกบัระบบค ้ายนัแบบอ่ืนเพ่ือลดการ
เคล่ือนตวั หรือใช้ร่วมกบัโครงสร้างชนิดอ่ืน ผลการก่อสร้างโครงการท่ี
ผ่านมาโดยใช้วิธีการก่อสร้างแบบ top-down ท่ีมีระบบค ้ายนัระบุว่าเม่ือมี
ค  ้ายนัโดยพ้ืนโครงสร้างถาวรก่อนท่ีจะท าการขุด การเคล่ือนตวัดา้นขา้งท่ี

เกิดข้ึนมีค่าน้อยกว่า 30 มิลลิเมตร [4, 5] ในขณะท่ีมีการใช้ก  าแพงเสาเข็ม
ดินซีเมนต์ร่วมกับก าแพงแบบไดอะแฟรมโดยพิจารณาให้เสาเข็มดิน
ซีเมนตท์  าหนา้ท่ีลดแรงดนัดิน [6] 

จะเห็นได้ว่าวิศวกรต่างมีแนวทางในการใช้งานและการออกแบบ
ก าแพงเสาเข็มดินซีเมนตท่ี์หลากหลาย ดว้ยจุดเด่นหลายๆ ประเด็นการใช้
ดินซีเมนต์เป็นก าแพงกนัดินจะเป็นทางเลือกหน่ึงท่ีมีแนวโน้มจะได้รับ
ความนิยมมากข้ึน อยา่งไรก็ตามยงัไม่มีแนวทางในการวิเคราะห์พฤติกรรม
เพ่ือออกแบบท่ีชัดเจน เน่ืองจากเป็นเพราะยงัมีงานวิจัยท่ีท  าให้เข้าใจ
พฤติกรรมก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์เป็นจ านวนน้อย นอกจากน้ีด้วย
ข้อจ ากัดเ ร่ืองพ้ืนท่ีในเมืองและราคามีแนวโน้มเช่นเดียวกันท่ีจะต้อง
ก่อสร้างดว้ยความหนาท่ีจ ากดั ท  าให้แนวคิดการพิจารณาเป็น Gravity wall 
ท่ีใช้กันมาอาจไม่ถูกตอ้งอีกต่อไป รวมถึงกับจะต้องมีนวตักรรมใหม่ๆ
มาร่วมประยุกต์ใช้ จึงมีความจ าเป็นท่ีจะต้องศึกษาให้เข้าใจพฤติกรรม
ระบบก าแพงกนัดินเสาเขม็ดินซีเมนตม์ากข้ึน  

วิธีในการศึกษาท่ีดีท่ีสุดคือการทดสอบจริงในสนาม (Full scale test)
พร้อมอุปกรณ์ตรวจวดัการทดสอบในสนามมีข้อดีคือสามารถศึกษา
พฤติกรรมจริงของก าแพงเสาเขม็ดินซีเมนต ์แต่ขอ้เสียคือ การท าทดสอบมี
ราคาแพง, ท  าซ ้าไม่ได,้ ไม่สามารถท าการปรับเปล่ียนพารามิเตอร์เพ่ือศึกษา
ไดห้ลากหลาย ดงันั้นทางเลือกอ่ืนในการศึกษาคือ การจ าลองโดยใช้วิธีทาง
ตวัเลขและ การท าแบบจ าลองยอ่ส่วนในห้องปฏิบติัการ (Physical model 
test) โดยทั้งสองวิธีน้ีควรท าควบคู่กนัเพ่ือยนืยนัความถูกตอ้ง อยา่งไรก็ตาม
ในการท าแบบจ าลองในห้องปฏิบัติการการทดสอบแต่ละคร้ังต้องใช้
ระยะเวลาในการเตรียมตวัอย่างนานจึงท าให้ส้ินเปลืองเวลา การตดัสินใจ
เลือกกรณีทดสอบจึงควรมาจากพ้ืนฐานของความเข้าใจในพฤติกรรม
เบ้ืองตน้ก่อน ซ่ึงการจ าลองโดยใช้วิธีทางตวัเลขก่อนจะช่วยไดใ้นประเด็น
น้ี 

ในงานวิจยัน้ีไดใ้ชวิ้ธีทางไฟไนอิลิเมนตท์  าการศึกษาประสิทธิภาพใน
การรับโมเมนตด์ดัและการเคล่ือนตวัดา้นขา้ง ของก าแพงกนัดินเสาเข็มดิน
ซีเมนตเ์พื่อให้เขา้ใจพฤติกรรมท่ีอาจเกิดข้ึนก่อนการท าแบบจ าลองยอ่ส่วน
ในห้องปฏิบติัการ และน าผลไปใชใ้นการท าแบบจ าลองในห้องปฏิบติัการ
เพ่ือยืนยนัความถูกต้องต่อไป โดยเปรียบเทียบกับก าแพงเสาเข็มแบบ
ไดอะแฟรม (Diaphragm wall) และ ก าแพงเข็มพืดเหล็ก เพ่ือตรวจสอบว่า
พฤติกรรมของก าแพงเสาเขม็มีลกัษณะเป็นก าแพงเช่นเดียวกบัก าแพงชนิด
อ่ืนๆหรือแตกต่างอย่างไร เพ่ือก าหนดกรณีศึกษาด้วยแบบจ าลองย่อส่วน
ต่อไป 

3. ข้อมูลการวเิคราะห์ก าแพงเสาเข็มดนิซีเมนต์ 

3.1 ก ำแพงเสำเขม็ดินซีเมนต์ 

ถึงแมมี้แนวโน้มว่าก าแพงท่ีใช้จะเป็นระบบก าแพงท่ีมีค  ้ายนั แต่ดว้ย
ความซบัซอ้นท่ีเกิดข้ึนจากปฏิสัมพทัธ์ระหว่างทั้งสอง ในเบ้ืองตน้จึงควร
เร่ิมจากการศึกษาในระบบท่ีไม่มีค  ้ายนัก่อน เป้าหมายหลกัของการศึกษา
คือพฤติกรรมการเสียรูปและลกัษณะการรับแรงต่างๆของก าแพง รวมถึง
การเปล่ียนแปลงของแรงดันดินหลังก าแพงขณะขุด ในการศึกษาน้ี
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พิจารณาก าแพงเสาเข็มดินซีเมนตโ์ดยไม่ไดมี้ระบบค ้ายนั โดยใช้เสาเข็ม
ดินซีเมนตข์นาดเส้นผ่านศูนยก์ลาง 500 มิลลิเมตร จ านวน 5, 4 และ 3 
แถวโดยเรียงขบกันเป็นรูปแบบส่ีเหล่ียม (Square pattern) ปลายของ
ก าแพงอยูท่ี่ความลึก -15 เมตร ซ่ึงเป็นชั้นดินเหนียวแข็งปานกลาง ท าการ
ขุดลึกจนถึงระดบั -4 เมตร (เป็นระดบัท่ีผลการวิเคราะห์ระบุว่าดินรอบ
ขา้งยงัไม่พงั) รูปแบบการวางขบกนัและหน้าตดัขวางของก าแพงเสาเข็ม
ดินซีเมนต ์แสดงในรูปท่ี 2.1 และ 2.2 ตามล าดบั 

 

รูปที ่2.1 ลกัษณะการวางขบกนัของเสาเข็มดินซีเมนต ์

 

รูปที ่2.2 หนา้ตดัการขวางของก าแพงเสาเขม็ดินซีเมนตท่ี์ออกแบบ 
 

3.2 ข้อมูลกำรวิเครำะห์ก ำแพงเสำเขม็ดินซีเมนต์ 

การวิเคราะห์ก าแพงเสาเขม็ดินซีเมนตไ์ดใ้ชโ้ปรแกรม plaxis 2D โดย
ใช้การวิเคราะห์แบบ plane strain รูปท่ี 3 เป็น mesh ท่ีใช้ในการวิเคราะห์ 
ดินและเสาเข็มดินซีเมนตจ์ะจ าลองโดยการใช้ solid element สามเหล่ียม
ชนิด 15 จุดต่อ การจ าลองตวัก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ใช้ แบบจ าลอง 
Mohr-coulomb โดยสมมุติให้มีพฤติกรรมแบบไม่ระบายน ้ า ส่วน
แบบจ าลองดินรอบก าแพง ใช้แบบจ าลอง Hardening Soil model with 
Small strain (HS Small) โดยสมมุติให้ดินเหนียวอ่ิมตวัด้วยน ้ าและมี
พฤติกรรมแบบไม่ระบายน ้ า ตารางท่ี 1 และ 2 แสดงค่าพารามิเตอร์ของ
ก าแพงเสาเขม็ดินซีเมนตแ์ละดินท่ีใชใ้นการวิเคราะห์ ตามล าดบั 
 
ตารางที ่1 พารามิเตอร์ท่ีใชใ้นการวิเคราะห์ก าแพงเสาเขม็ดินซีเมนต ์

Soil layer SCC gravity wall 
Model Mohr-coulomb 

γsat[kN/m3] 16 

Eref[kPa] 50000 
ν 0.3 

Cref[kPa] 1000 
φ 5 

 
 
 

ตารางที ่2 พารามิเตอร์ท่ีใชใ้นการวิเคราะห์ดิน [7] 
Soil layer Soft clay Stiff soil 

Model Hs small Hs small 
γsat[kN/m3] 16 18 
E50

ref [kPa] 5000 20000 
Eoed

ref [kPa] 5000 20000 
Eur

ref [kPa] 15000 100000 
G0

ref [kPa] 14200 42000 
γ0.7 [-] 1×10-4 1×10-4 

m [-] 1 1 
Pref[-] 100 65 

Cref[kPa] 5 10 
φ 22 22 

 

 

รูปที ่3 mesh ท่ีใชใ้นการวิเคราะห์ก าแพงดินซีเมนต ์
 

4. ข้อมูลการวเิคราะห์ก าแพงชนิดไดอะแฟรมและก าแพงเข็ม
พดืเหลก็ 

4.1 ก ำแพงชนิดไดอะแฟรมและก ำแพงเขม็พืดเหลก็ 

ในการศึกษาน้ีได้พิจารณาก าแพงชนิดไดอะแฟรม 3 ความหนา
ประกอบดว้ย ความหนา 800, 600 และ 400 มิลลิเมตร ส่วนก าแพงเข็มพืด
เหล็กท่ีใช้ในการการวิเคราะห์ คือ เข็มพืด FSP ชนิดท่ี 3 และ FSP    
ชนิดท่ี 4 ซ่ึงเป็นชนิดท่ีใช้กนัแพร่หลายในประเทศไทย โดยความลึกของ
การออกแบบก าแพงทั้งสองชนิดอยูท่ี่ระดบั -15 เมตร ท าการขุดลึกจนถึง
ระดับ -4 เมตร เช่นเดียวกับก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ เพ่ือให้สามารถ
เปรียบเทียบพฤติกรรมกนัได ้

4.2 ข้อมูลกำรวิเครำะห์ชนิดก ำแพงไดอะแฟรมและก ำแพงเขม็พืดเหลก็ 

การวิเคราะห์ก าแพงทั้งสองชนิดท าการวิเคราะห์ โดยใช้โปรแกรม 
plaxis 2D ใชก้ารวิเคราะห์แบบ plane strain รูปท่ี 4 เป็น mesh ท่ีใช้ในการ
วิเคราะห์ ดินและก าแพงกนัดินแบบไดอะแฟรมถูกจ าลองโดยการใช้อีลิ-
เมนต์สามเหล่ียมชนิด 15 จุดต่อ การจ าลองตวัก าแพงเข็มพืดใช้ plate 
element ส่วนดินรอบก าแพงถูกจ าลองโดยใช้เง่ือนไขเดียวกบักรณีก่อน
หน้า เพ่ือให้สามารถเปรียบเทียบกบักรณีท่ีใช้ก  าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์
เช่นกนั 
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รูปที ่4 mesh ท่ีใชใ้นการวิเคราะห์ก าแพงไดอะแฟรมและ 

ก าแพงเขม็พืดเหลก็ 

ตารางที ่3 สรุปค่าEIของก าแพงแต่ละชนิด 

ก าแพงกนัดิน 
อีลาสติก
โมดูลสั, E 

โมเมนตค์วาม
เฉ่ือย, I 

EI 

ก าแพงเสาขม็ดิน
ซีเมนต ์2.5 m 

50000 kPa 1.302 m4/m 
6.51E+04kN

m2/m 
ก าแพงเสาขม็ดิน
ซีเมนต ์2.0 m 

50000 kPa 0.666 m4/m 
3.33E+04kN

m2/m 
ก าแพงเสาขม็ดิน
ซีเมนต ์1.5 m 

50000 kPa 0.28125 m4/m 
1.41E+04kN

m2/m 
ก าแพง

ไดอะแฟรม 0.8 m 
21E+6 kPa 42.66E-3 m4/m 

8.96E+05kN
m2/m 

ก าแพง
ไดอะแฟรม 0.6 m 

21E+6 kPa 18E-3 m4/m 
3.78E+05kN

m2/m 
ก าแพง

ไดอะแฟรม 0.4 m 
21E+6 kPa 5.333E-3 m4/m 

1.12E+05kN
m2/m 

ก าแพงเสาเขม็พืด
เหลก็ชนิด 3 

200E+6 kPa 1.68E-4 m4/m 
3.36E+04kN

m2/m 
ก าแพงเสาเขม็พืด
เหลก็ชนิด 3 

200E+6 kPa 3.86E-4 m4/m 
7.72E+04kN

m2/m 

 
 
 

จากขนาดและค่าคุณสมบติัของระบบก าแพงแต่ละชนิดท่ีแสดงดงัรูป
ท่ี 1 กับค่าใช้ในการพิจารณาในการศึกษาน้ีเม่ือน ามาค านวณเป็นค่า
คุณสมบติัรับโมเมนต์ (เป็นค่า EI ต่อเมตรของก าแพง) จะเห็นว่าระบบ
ก าแพงเสาเขม็ดินซีเมนตใ์นช่วงค่าท่ีพิจารณาจะใกลเ้คียงกบัค่าของระบบ
เข็มพืดเหล็ก แต่น้อยกว่าก าแพงไดอะแฟรม 2-60 เท่าดังแสดงใน      
ตารางท่ี 3 

5. ผลการวเิคราะห์ 

5.1 กำรกระจำยตัวของแรงดันดินด้ำนข้ำงประสิทธิผล 

รูปท่ี 4(a) เป็นการกระจายตวัของแรงดนัดินด้านขา้งประสิทธิผลท่ี
กระกระท าต่อก าแพงเสาเขม็ดินซีเมนตเ์ม่ือท าการขุดถึงระดบัความลึก -4 
เมตร เม่ือเปรียบจะเห็นวา่การกระจายของแรงดนัดินขา้งประสิทธิผลของ
ก าแพงแต่ละความหนามีขนาดแรงดนัท่ีใกลเ้คียงกนัทั้งทางฝังท่ีท าการขุด
และไม่ไดท้  าการขุด แต่ทางฝังท่ีไม่ไดท้  าการขุดจะเกิดแรงดนัดินท่ีลดลง 
(Active earth pressure) ต่อก าแพงท่ีส่วนบน 9 เมตร แต่ระดบัท่ีต  ่ากวา่มีค่า
สูงข้ึนกวา่สถานะหยดุน่ิง (passive earth pressure) โดยแรงดนัดินดา้นขา้ง
ฝ่ังท่ีถูกขุดมีค่าสูงข้ึนกว่าสถานะหยุดน่ิงตลอดความลึกของก าแพง เม่ือ
ขยายดูส่วน 4 เมตรแรกดงัแสดงในรูป 4(b) จะเห็นไดช้ดัเจนถึงการลดค่า
ลงจากสถานะหยดุน่ิง เม่ือพิจารณาการเคล่ือนตวัของก าแพงดงัแสดงใน
รูป 4(c) ก าแพงมีการแอ่นตวัสูงสุดท่ีปลายด้านบน และรัศมีความโค้ง
สูงสุดของการแอ่นตวัอยู่ท่ีประมาณ 9 เมตร สอดคล้องกับจุดเปล่ียน
แรงดนัดินหลงัก าแพงจาก สภาพ active ไปเป็น passive เม่ือพิจารณาผล
การวิเคราะห์ของทั้ง 3 กรณีความหนา ได้พฤติกรรมแนวโน้มเดียวกนั 
โดยความแตกต่างของขนาดแรงดนัดินหลงัก าแพงทั้งสามกรณีมีค่าไม่
มาก แต่ค่าการแอ่นตวัของก าแพงแตกต่างมาก โดยเฉพาะเม่ือก าแพงบาง
ลง จะเห็นความแตกต่างท่ีชดัเจน และจะพบว่าค่าการแอ่นตวัของก าแพง
ต ่ากวา่ของก าแพงระบบเข็มพืดเหล็กท่ีมีค่า EI พอๆ กนั (เม่ือเปรียบเทียบ
กบัรูปท่ี 6 – จะอธิบายในส่วนต่อไป) 

 

 

 

 
 

 

 
 

 
 

รูปที ่4 แรงดนัดินดา้นขา้งของก าแพงเสาเขม็ดินซีเมนต:์ a) แรงดนัดนัดา้นขา้งตลอดความลึกของก าแพง; b) ส่วนขยายแรงดนัดา้นขา้งบริเวณหวัก าแพง;   
c) ระยะเคล่ือนตวัดา้นขา้งของก าแพงดินซีเมนต ์

 

(a) (b) (c) 
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รูปที ่5 แรงดนัดินดา้นขา้งของก าแพงไดอะแฟรม: a) แรงดนัดนัดา้นขา้งตลอดความความลึกของก าแพง; b) ส่วนขยายแรงดนัดา้นขา้งบริเวณหวัก าแพง; 
 c) ระยะเคล่ือนตวัดา้นขา้งของก าแพงไดอะแฟรม 

 
 
 

 
 
 
 
 

 

 
 

รูปที ่6 แรงดนัดินดา้นขา้งของก าแพงเขม็พืดเหลก็: a) แรงดนัดนัดา้นขา้งตลอดความความลึกของก าแพง; b) ส่วนขยายแรงดนัดา้นขา้งบริเวณหวัก าแพง;  
c) ระยะเคล่ือนตวัดา้นขา้งของก าแพงเขม็พืดเหลก็ 

 
เม่ือเปรียบเทียบแรงดันดินด้านข้างประสิทธิผลของก าแพงแบบ

ไดอะแฟรม (รูปท่ี 5) และก าแพงเข็มพืดเหล็ก (รูปท่ี 6) พบว่าแรงดนัดิน
ด้านข้างประสิทธิผลเม่ือท าการขุดถึงระดับความลึก -4 มีลักษณะท่ี
เหมือนกันมากและแทบไม่แตกต่างกับของก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์
โดยเฉพาะ 9 เมตรบน  

จากการเปรียบขนาดของแรงดนัดินดา้นขา้งท่ีกระท าต่อต่อก าแพงกนั
ดินทั้ งสามชนิดพบว่าแรงดันดินท่ีกระท าต่อก าแพงทั้ งสามมีขนาดท่ี
ใกล้เคียงกนั แสดงให้เห็นว่าก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์มีพฤติกรรมเป็น
เหมือนก าแพงเช่นเดียวกบัก าแพงไดอะแฟรมและก าแพงเข็มพืดเหล็ก 
ดงันั้นการวิเคราะห์พฤติกรรมจึงตอ้งวิเคราะห์แบบก าแพงกล่าวคือตอ้ง
ค านึงถึงโมเมนตด์ดัและแรงเฉือนท่ีเกิดข้ึนในตวัก าแพง และเป็นไปไดว้่า
หากท าการเสริมแรงให้กบัก าแพงดินซีเมนตท์างฝ่ังท่ีเกิดโมเมนตบ์วกดว้ย
วสัดุท่ีรับแรงดึงได้อาจจะช่วยท าให้ก  าแพงดินซีเมนต์มีความแข็งแรงท่ี
สูงข้ึน ซ่ึงสามารถลดความหนาของก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ได้ ท  าให้
สามารถลดเวลาในการก่อสร้างและสามารถลดราคาค่าก่อสร้างไดอี้กดว้ย 
นอกจากน้ีการวิเคราะห์เสถียรภาพของก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์ น่าจะ

สามารถใช ้ไดอะแกรมของแรงดนั (Pressure diagram) ของการออกแบบ
ท่ีผา่นๆมาได ้

5.2 กำรเคล่ือนตัวด้ำนข้ำงของก ำแพงเสำเขม็ดินซีเมนต์ 

รูปท่ี 4c เป็นการเคล่ือนตวัดา้นขา้งของก าแพงเสาเข็มดินซีเมนตข์อง
ก าแพงท่ีความหนาทั้ง 3 ของก าแพงเสาเข็มดินซีเมนตท่ี์ระดบัการขุดลึก  
4 เมตร เม่ือลดความหนาของก าแพงการเคล่ือนตวัดา้นขา้งเกิดสูงข้ึนอยา่ง
มีนยัยะส าคญัโดยก าแพงเสาเข็มดินซีเมนตห์นา 2.5 เมตร, 2.0 เมตร และ 
1.5 เมตร มีค่าการเคล่ือนตวัด้านข้างสูงสุดเท่ากับ 32 เซนติเมตร,             
42 เซนติเมตร และ 75 เซนติเมตร ตามล าดบั เกิดสูงสุดท่ีดา้นบนสุดของ
ก าแพง ท่ีฐานล่างสุดของก าแพงมีการเคล่ือนตวั ประมาณ 1.5 เซนติเมตร
โดยท่ีระดบั -10 เมตรถึงฐานล่างของก าแพงการเคล่ือนตวัด้านขา้งของ
ก าแพงแต่ละความหนาเกิดข้ึนใกลเ้คียงกนัและเกิดข้ึนนอ้ยมาก 

รูปท่ี 5c และ รูปท่ี 6c เ ป็นการเค ล่ือนตัวด้านข้างของก าแพง
ไดอะแฟรม และก าแพงเข็มพืดเหล็กท่ีระดบัการขุดลึก 4 เมตรตามล าดบั 
ในส่วนของก าแพงไดอะแฟรมเม่ือเพ่ิมความหนาของก าแพงลงถึงระดบั

(a) (b) (c) 

(a) (b) (c) 
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หน่ึง (ในท่ีน้ีคือ 0.6 เมตร) การเคล่ือนตวัดา้นขา้งของก าแพงไม่ไดล้ดลง
อยา่งมีนยัยะส าคญั โดยก าแพงไดอะแฟรมหนา 0.8 เมตร, 0.6 เมตร และ 
0.4 เมตร มีค่าการเคล่ือนตัวด้านข้างสูงสุดเท่ากับ 48เซนติเมตร,             
49 เซนติเมตร และ 58 เซนติเมตร ตามล าดบัซ่ึงก าแพงแบบไดอะแฟรม
ทั้งสามความหนามีลักษณะการแอ่นตัวท่ีน้อยมาก ทั้งน้ีเป็นเพราะว่า
ก าแพงแบบไดอะแฟรมมีความแขง็แกร่งสูงเน่ืองจากสร้างจากคอนกรีตจึง
ไม่เกิดการดดังอในตวัก าแพง ส่วนการเคล่ือนตวัดา้นขา้งของก าแพงเข็ม
พืดเหล็กท่ีระดบัการขดุลึก 4 เมตร มีค่าสูงกวา่ระบบก าแพงอ่ืน 

เม่ือเปรียบการเคล่ือนตวัด้านข้างของก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์กับ
ก าแพงท่ีค่าโมเมนต์เฉ่ือย (EI) อยู่ใน order เดียวกนั จะเห็นได้ว่าการ
เคล่ือนตวัด้านขา้งของก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์มีค่าน้อยกว่าก าแพงเข็ม
พืดเหล็ก ในขณะท่ีค่า E ของก าแพงเข็มพืดเหล็กมีค่าสูงกว่าค่า E ของ
ก าแพงเสาเขม็ดินซีเมนตแ์สดงให้เห็นวา่ความหนาของก าแพงมีผลต่อการ
เคล่ือนตวัดา้นขา้งมากกว่าความแข็งของวสัดุท่ีเป็นโครงสร้างก าแพงกนั
ดิน ซ่ึงหากมองในแง่ของผลกระทบจากการก่อสร้าง ก าแพงเสาเข็มดิน
ซีเมนตจ์ะมีความไดเ้ปรียบก าแพงเขม็พืดเหล็ก 

5.3 กำรกระจำยตัวของควำมเค้นเฉือนและควำมเค้นดึงในก ำแพงเสำเขม็
ดินซีเมนต์ 

รูปท่ี 7 เป็นความเคน้เฉือนสูงสุดตามความลึกของก าแพงเสาเข็มดิน
ซีเมนต์เม่ือท าการขุดถึงความลึก 4 เมตร เห็นได้ว่าเม่ือความหนาลดลง
ความเคน้เฉือนท่ีเกิดข้ึนในตวัก าแพงมีขนาดเพ่ิมข้ึนโดยเกิดข้ึนสูงสุดท่ี
ระดบั –9 เมตร ของตวัเสาเข็มซ่ึงมีค่าเท่ากบั 42 kPa, 63.75 kPa และ 
129.32 kPa ตามล าดบั 

รูปท่ี 8 เป็นความเคน้ดึงสูงสุดตามความลึกของก าแพงเสาเข็มดิน
ซีเมนต์เม่ือท าการขุดถึงความลึก 4 เมตร ซ่ึงมีค่าเพ่ิมข้ึนตามความหนาท่ี
ลดลงเช่นเดียวกบัความเคน้เฉือน และเกิดข้ึนสูงสุดท่ีระดบัเดียวกนักบั
ระดบัท่ีเกิดความเคน้เฉือนสูงสุด ซ่ึงม่ีค่าเท่ากบั 98.5 kPa, 126.52 kPa 
และ 258.66 kPa ความเคน้ดึงท่ีเกิดข้ึนในก าแพงหนา 2.0 เมตร และ  
1.5 เมตร เม่ือพิจารณาค่าก าลงัของดินซีเมนต์ท่ีพิจารณาในการศึกษาน้ี   
ซ่ึงเป็นค่าท่ีใช้อยูใ่นทางปฏิบติัคือ 1200 kPa และพิจารณาค่ารับแรงดึงท่ี 
10% ของก าลงัรับแรงเฉือน จะพบวา่ค่าความเคน้ดึงสูงสุดท่ีวิเคราะห์ไดมี้
ค่าเกินกว่าก าลงัรับความเคน้ดึงของเสาเข็มดินซีเมนตเ์ม่ือก าแพงหนาไม่
เกิน  2 เมตรเม่ือเทียบกบัความสามารถรับแรงเฉือนของวสัดุ จะพบว่าค่า
ความเค้นเฉือนท่ีเกิดข้ึนยงัคงน้อยกว่ามากถึงแม้ก  าแพงบางลงจนถึง      
1.5 เมตร แสดงให้เห็นว่าลกัษณะการวิบติัของตวัก าแพงเองน่าจะเกิด
เน่ืองจากความเคน้ดึง 

จะเห็นว่าความเค้นดึงเกิดข้ึนสูงกว่าความเค้นเฉือนดังนั้ นการ
เสริมแรงอาจจะท าเฉพาะส่วนท่ีเป็นเข็มฝ่ังด้านท่ีไม่ท  าการขุดเพ่ือ
ประหยดัราคาและให้มีประสิทธิภาพ โดยวสัดุท่ีน ามาเสริมแรงต้อง
สามารถรับความเค้นดึงได้ รวมถึงความยาวของวสัดุท่ีน ามาเสริมแรง
อย่างน้อยท่ีสุดตอ้งมีความยาวท่ีมากกว่าระดบัท่ีเกิดความเค้นดึงสูงสุด 
ทั้งน้ีผลพลอยไดจ้ากการเสริมแรงยงัสามารถช่วยเพ่ิมก าลงัในการรับความ
เคน้เฉือนของก าแพงเสาเขม็ดินซีเมนต ์

 
รูปที ่7 การกระจายตวัของความเคน้เฉือนในก าแพงเสาเขม็ดินซีเมนต ์

 

รูปที8่ การกระจายตวัของดึงในก าแพงเสาเขม็ดินซีเมนต ์

 

รูปที ่9 การเคล่ือนตวัดา้นขา้งของก าแพงเสาเขม็ดินซีเมนต ์
หนา 1.5 เมตร ท่ีระดบัการขุดต่างๆ 

 
รูปท่ี 9-11 แสดงผลการตรวจสอบพฤติกรรมท่ีเกิดในก าแพงเสาเข็ม

ดินซีเมนตห์นา 1.5 เมตร ฝ่ังท่ีไม่ไดข้ดุกบัความลึกของการขุด จากรูปท่ี 9 
พบว่ า ท่ี ระดับการขุด ท่ี  3 เ มตร  ก าร เค ล่ื อนตัวด้ านข้าง เ กิ ด ข้ึน                   
21 เซนติเมตร ซ่ึงถือว่ายงัอยู่ในช่วงการเคล่ือนตวัท่ีไม่มากจนเกินไป
ดงันั้นการก่อสร้างท่ีตอ้งใช้ค  ้ายนัจึงน่าจะสามารถท าการขุดได้ถึงระดบั    
3 เมตร แล้วจึงใส่ค  ้ายนัชั้นแรก อีกทั้งเม่ือดูผลของความเค้นเฉือนและ
ความเคน้ดึงท่ีเกิดข้ึนตามรูปท่ี 10-11 ทั้งความเคน้เฉือนและความเคน้ดึงท่ี
เกิดข้ึนในก าแพงท่ีระดบัการขุด 3เมตรมีค่าเท่ากบั 54 kPa และ109 kPa
ตามล าดบั ยงัมีค่าน้อยกว่าก าลงัรับความเคน้เฉือนและก าลงัรับความเคน้
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ดึงของก าแพง จึงยนืยนัไดว้า่น่าจะสามารถขุดลึกไดถึ้งระดบั 3 เมตร แลว้
จึงใส่ค  ้ายนัโดยท่ีไม่ท  าให้เกิดการเคล่ือนตวัท่ีเป็นอนัตรายทั้งยงัเป็นการ
ประหยดัเวลาในการก่อสร้างดว้ย 

 

 

รูปที ่10 การกระจายตวัของความเคน้เฉือนในก าแพงเสาเขม็ดินซีเมนต ์
หนา 1.5 เมตรท่ีระดบัการขุดต่างๆ 

 

 

รูปที ่11 การกระจายตวัของความเคน้ดึงในก าแพงเสาเขม็ดินซีเมนต ์
หนา 1.5 เมตรท่ีระดบัการขุดต่างๆ 

 

6. สรุป 

ในขอบเขตขนาดและคุณสมบติัของวสัดุดินซีเมนตแ์ละระบบก าแพง
แบบ Cantilever ท่ีพิจารณาในการศึกษาน้ี สามารถสรุปไดด้งัน้ี 

1. ก  าแพงดินเสาเข็มดินซีเมนต์มีพฤติกรรมเป็นก าแพงกันดิน
เช่นเดียวกับก าแพงไดอะแฟรม และก าแพงเข็มพืดเหล็ก การ
วิเคราะห์สามารถใช้ทฤษฎีแรงดันดินด้านข้าง และ pressure 
diagram ท่ีใชอ้ยูไ่ด ้

2.ก าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์มีค่าการเคล่ือนตวัท่ีน้อยกว่าก าแพงพืด
เหล็กท่ีมีโมเมนตเ์ฉ่ือยเท่าๆกนั  

3. ก  าแพงเสาเข็มดินซีเมนต์มีแนวโน้มท่ีจะวิบติัจากโมเมนต์ดัด
มากกวา่แรงเฉือน 

4. การเสริมแรงเสาเขม็บริเวณเสาเขม็ตน้ท่ีอยูริ่มมีความลึกถึงระดบัท่ี
เกิดความเคน้ดึงสูงสุดเป็นอย่างน้อยน่าจะช่วยเพ่ิมประสิทธิภาพ
ของก าแพงระบบน้ีได ้

 

อย่างไรก็ตามผลการศึกษาอยูบ่นขอ้จ ากดัของกรณีศึกษาท่ีพิจารณา 
อีกทั้งเป็นผลการจ าลอง จึงควรไดรั้บการยนืยนัจากการทดสอบต่อไป 
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Abstract 

This article presents the settlement behavior of road embankment 
supported by soil cement columns with two types of load transferred 
slabs through the full scale test. The road foundation carries the load 
from 3 m high embankment fills. Two types of 50 cm thick slab, which 
are the commonly used compacted sand and the more rigid-compacted 
sand-cement, were constructed and compared. The performance in term 
of settlement behavior is considered in this article. Soil cement columns 
were installed in soft soil layer. The pile tips is placed in medium soil 
with the total length of 16 m. Geotechnical instruments for monitoring 
the settlement behavior during and after construction were installed in 
both the original ground and pre-installed cement columns. The 
monitored results from two types of embankment are compared and 
reported. 

Keywords: Soil cement column, Embankment test, Instruments, 
Settlement 

1. Introduction 

One of the problematic soils in construction work in central plain of 
Thailand is the soft clay layer which is about 10-15 m in thickness. Its 
natural water content can reach 130 %. As a result, the shear strength of 
the soft Bangkok clay is relatively lows, approximately 10-15 kPa in term 
of vane shear strength. This leads to low bearing capacity and high 
compressibility, which normally cause problems to the earth structures 
constructed in the this area. Thus, several ground improvement 
techniques have been continuously developed in order to solve such 

problems, these include Geotextile or Geogrid, Prefabricated Vertical 
Drain (PVD), and Deep Mixing Method (DMM) by making soil cement 
column. Among these, DMM application has been rapidly increased and 
becomes one of the most popular techniques. Consequently this method 
is used to aid for improving soft clay with low bearing. In oversea works, 
many application of DMM were reported such as, ground improvement 
of soft soil by jet grouting method in Singapore for increasing strength of 
soil in deep excavation work [1] and jet grouting method for reducing 
movement of diaphragm wall in Taiwan. In Thailand, there have been 
several big projects using cement column for improving the ground such 
as the Bangna-Bangpakong Highway, a 55 km long major arterial road 
connecting the Bangkok metropolis to eastern seaboard of Thailand [2], 
[3] and roads along the water floodway for Suvarnnabhumi Airport. The 
interactions among piles, pile caps, foundation soils, and embankment 
fills are complex. For the first 10-20 years of the projects, there have 
been some problems about settlement occurred on the road. Under the 
influence of fill weight, the embankment fills between piles have a 
tendency to move downward due to the larger settlement soft foundation 
soil between piles [4], [5]. The local differential settlement between the 
deep mixing pile and its surrounding soil amounted to 8–20% of the 
average total settlement of the improved ground [6]. The movement of 
the embankment fills is restrained by shear resistance generated in the 
fills. These shear resistance reduce the pressure on the foundation soil but 
increase the pressure on the pile caps. This load transfer mechanism was 
termed the soil arching effect [7]. It was observed that the soil arching 
was related with the differential settlement between the pile cap and the 
foundation soil. The proportions of loads carried by pile were in the 
range from 65% to 80% and increased with the enlarging cap size or the 
reducing pile spacing. [8] With the high cost of the soil-cement columns, 
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it is difficult to reduce the spacing between columns to increase the 
arching effect. Thus, the technique for solving this problem is necessary. 
One solution is to improve the properties of first compacted soil layer on 
the soil-cement columns so-called “Load Transferred Slab” by increasing 
its stiffness and strength. However, there have been no any guidelines for 
design of this layer. Then, in this study, a study on load transfer 
mechanism and settlement behavior of pavement structure during 
applying the embankment load is carried out to obtain the information. 

2. Methodology 

2.1 Study Area 
The embankment full scale tests were conducted in the area of the 

Chakri Naruebodindra Medical Institute Hospital construction project 
(Fig. 1.), which has a deep layer of soft clay approximately 10-16 meters. 
The DMM–cement columns were constructed for embankment loading in 
the area. Two types slab, which are the commonly used compacted sand 
and the more rigid-compacted sand-cement were constructed to compare 
their performance in term of settlement behavior. Field monitoring by 
instrumentation was conducted during embankment filling to obtain the 
settlement behavior. The construction sequences are shown in Fig. 2 and 
Fig. 3. 

 

 
Fig.1. Location of Chakri Naruebodindra Medical Institute Hospital 

2.2 The installation of soil cement columns and rigid platform 
All cement columns in this study were constructed by jet grouting 

technique with a high pressure of 200 bars for both pre-jet and grouting 
processes. The soil cement columns were constructed with diameter of 
0.50 m and length of 16.0 m from ground surface. Portland cement (Type 
I) content of 250 kg/m3 of wet clay were used. This cement content was 
suggested by [9]. They concluded that cement content of 250 kg/m3 with 

water-cement ratio of 1.5:1 is most effectively used in the wet mixing 
method in the field. 

      
         Fig. 2. Flow chart of construction sequence        

2.3 Measuring Instruments 

Embankment instrumentation device are used to measure the actual 
performance of slab on settlement behavior due to the embankment 
construction.  

In order to observe the settlement behavior of soil at different 
positions, two types of instrumentation devices were installed in the 
original ground before constructing the embankment. These include; 

1. Deep Settlement Point (Fig. 4.). 
2.  Surface Settlement Plate (Fig. 5.). 
Number of settlement plates installed in 4 positions and deep 

settlement points in 2 positions. 
Settlement plate is an instrument for monitoring the settlement at a 

specific point and level. For the tested embankment in this study, 
settlement plates are installed on the top of soil cement column and soil 
between soil cement columns at the level of original ground surface. The 
inspection is performed after construction was completed indicates a 
change of the settlement at ground surface. 

 Deep settlement points were installed for monitoring the settlement 
of ground beneath the soil surface. In this study, they were installed at the 
depth of three meters from the ground surface, which are installed in two 
positions between soil cement column for both of embankments with 
rigid platform and sand platform. Details of installation are shown in Fig. 
6. 
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(a) (b) (c) 

   

(d) (e) (f) 

                           Fig. 3. Photographs of construction sequence        

 
(a) Installation of soil cements columns. 
(b) Picked the cement slurry and hardens cement out of test area. 
(c) Open the pile top of soil cement column 
(d) Placement the instrumentations 
(e) Construct the rigid platform 
(f) Infilling the soil for constructing the embankment 
 

 
        Fig. 4. Deep settlement points         

        
 

        
 
 
 

     
       
        Fig. 5. Surface settlement plate 
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Fig. 6. Details of instrumentation

3. Results and Analysis 
Settlement problem of embankment loading is important, which is 

caused from too much differential settlement between soil cement 
column and soil surrounding. Analysis of settlement behavior in this 
article consists of data from surface settlement plate and deep settlement 
points. 

 

3.1 Settlement plate 
At the end of construction of 3 m high earth embankment, the 

settlement rate rapidly increased and decreased steadily after construction 
was completed in a period of 2 weeks. The measured settlements (at 35 
days after construction) on the unimproved soil of sand platform and 
sand-cement platform were 0.109 and 0.051 meters respectively. The 
settlements on the top of soil-cement column of sand platform and sand-
cement platform were 0.025 and 0.027 meters respectively. (As shown in 
Fig. 7) It is seen from the results that, by improving the stiffness of the 
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load transferred slab, the settlement of native ground can be much 
reduced. It is also noted that the settlements of cement columns as road 
foundation of both cases are almost the same. 

 

 
Fig. 7. Settlement at ground surface 

 

3.2 Deep settlement point 
The evolution of settlement of soils at 3 meters depth from ground 

surface (at 35 days after construction) in case of sand platform and rigid 
platform are illustrated in Fig. 8.The settlement rate of both cases 
reduced against time, particularly, after 1 week. At 35 days after 
embankment filling, the maximum values for both cases are 0.048 and 
0.024 meters respectively. This implies that the embankment load that 
was transferred to the native ground in case of rigid slab is lower than 
that in case of sand slab. 

 

 
  Fig. 8. Settlement at the depth of 3 meters from ground surface 
 
To investigate the embankment performance in term of settlement 

behavior, the differential settlements between the column and native soil 
were calculated as shown in Fig. 9. It is seen from the figure that both the 
value and rate of differential settlement of rigid slab case are smaller than 
those of sand slab. The values at 35 days after construction for cases of 

sand platform and sand-cement platform were 0.084 and 0.024 meters 
respectively. 

 
  Fig. 9. Differential settlement between unimproved soil and soil 

cement column of rigid platform and sand platform 
 

4. Conclusions 

The analysis of the instrumentation results can be summarized based on 
the settlement of the embankment and soil as follows. 

The settlements of soils under filled embankment are measured 
against time after construction. From the investigation, the followings 
can be seen. The settlement rate is highest at the beginning after 
embankment construction was completed and reduces with time. The 
settlements of embankment supported cement-column between two 
different types of load transferred slab (LTS) are almost the same. 
While, the settlements in native soils at both the original ground surface 
and deeper level (3 m in this study) in case of rigid LTS drastically 
decrease. This results to the significant reduction of differential 
settlement between the improved and non-improved zones. With the 
improvement of stiffness of slab in this study, the differential settlement 
can be reduced by 4 times. Moreover, the settlement rate drastically 
reduced to almost zero at only approximately 1 week after construction 
completion. These confirm the effectiveness of increasing the stiffness 
of load transferred slab and, probably, the spacing between each two 
columns can be reduced. 
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Abstract 
Finite Element Method is popularly used for analyzing 

the complicated geotechnical problems. This paper 
presents the impacts of using three different soil 
constitutive models in simulation of two kinds of 
geotechnical works (deep excavation and tunneling) in/on 
Bangkok subsoil condition. The analysis results suggest that 
the prediction from Hardening Soil with small strain stiffness 
(HS-small) model and Hypoplastic for clay (HP) model 
(Masin, 2005) give more satisfactory accuracy with the 
observed. 
Keywords: Finite Element , Constitutive Soil Model, Bangkok 
Soft Clay 

1.  

 
 

 

 
  (Constitutive Soil 

Model)   
(Mohr-Coulomb, MC Model) 

 5   

   (Stiffness) 
  (Non-

linear)  (Initial stiffness) 
 (Small Strain) 

 [1] 
 Elastic modulus 

   
 

  

 
 2   

  (MC) 
 (Hardening Soil with 

Small Strain, HS-small)  
(Hypoplastic, HP)  [2]  

Made ground

Soft clay

Stiff clay

Dense sand

D

C
B

A

A,C

B,D

q/p'0

p'/p'0
A,C – Compression Unloading
B,D – Extension Unloading

 

 1  

2.  

  (Made 
Ground or Weather Crust)  1-2   (Soft 
Clay)  10-13   (Medium Clay) 

 4   (Stiff Clay)  12 
  (Dense Sand)  6  

 1 
 [3] 

 [4]-[6] 
  3 

 GTE - 55

การประชุมวิชาการวิศวกรรมโยธาแห�งชาติ ครั้งท่ี 18
วันที่ 8-10 พฤษภาคม 2556 ณ โรงแรมดิเอ็มเพรส เชียงใหม



 2

  
 

 1  MC 

Soil parameter MC model 

sat [kN/m3] 16 
 [-] 0.33 

 [ ] 22 

c [ kPa] 5 
E’ [kPa] 10000 

[ ] 0 

Rinter[-] 1 

 
 2  HP 

Basic parameters [unit in parenthesis] 

N* [-] * [-] * [-] c  [o] r [-] 

1.85 0.17 0.043 24 0.2 

Intergranular strain extension parameters 

mR [-]
 mT [-] R [-] r [-]  [-] 

5.25 5.25 0.0001 0.2 6 

 
 3  HS-small 

Soil parameter HS-small model 
ref
oedE  [kPa] 10000 

refE50 [kPa] 10000 

ref
urE [kPa] 30000 

refG0 [kPa] 22560 

7.0 [-] 1x10-4 

m [-] 1 

pref [-] 100 

 
 4  MC 

Soil layer 
Weather 

Crust 
Medium 

Clay 
Stiff Clay Sand 

sat[kN/m
3
] 17 18 18 20 

[-]
 

0.32 0.33 0.33 0.3 

 [ ] 22 22 22 36 

c  [ kPa] 8 10 18 0 
E’ [kPa] 6000 20000 60000 80000 

[ ] 0 0 0 0 

Rinter 1 1 1 0.7 

 
 1-3 

 MC HP  HS-small  
 4 

 1   

3.  

  
 PLAXIS 2D  Plane Strain 

 [7]  [8] 

3.1  
 

Bangkok Metropolitan Hospital (BMH)  2 
 2 

5.7  11   3 
 Compression 

Unloading  Extension Unloading    
HP  HS-small 

 MC  
 

 2  

 

 3  

 BMH 
 

 4 
 4  

Oriflame building, MRT Bang Sue station, China tower  
TPI building  HP  HS-
small  

 20  

GTE - 56

การประชุมวิชาการวิศวกรรมโยธาแห�งชาติ ครั้งท่ี 18
วันที่ 8-10 พฤษภาคม 2556 ณ โรงแรมดิเอ็มเพรส เชียงใหม



 3

 small strain stiffness  
 MC 

 

 4 
 

3.2  
 (MRT) 

  3    CS-8E 
CS-8C  CS-9A  21 19 

  17   
 CS-8E  5  

 

 

 5  

 

 6  
MRT  CS-8E 

 6 
 3  

  
HP  (0-18 ) 

  MC  
20-40  

  5  11  
 3  7  HP  

HS-small  MC 

 7  
 

 

4.  
 2  

 
  HP  

HS-small 
 (non-linearity at prefailure under very 

small strain)  HP 
  2 

  MC 
 (over-predicted) 

 
 

5.  
 (Thailand 

Research Fund)   
RSA5580007 

 
 
 
 
 

 GTE - 57

การประชุมวิชาการวิศวกรรมโยธาแห�งชาติ ครั้งท่ี 18
วันที่ 8-10 พฤษภาคม 2556 ณ โรงแรมดิเอ็มเพรส เชียงใหม



 4

 
[1] Burland, J.B. (1989), “Ninth Laurits Bjerrum memorial 

lecture: Small is beautiful---The stiffness of soils at small 
strain”, Canadian Geotechnical Journal, Vol. 26(4), pp. 499-
516. 

[2] Masin D.,  A hypoplastic constitutive model for clay”, 
International Journal for Numerical and Analytical Method 
in Geomechanics, 2005, Vol. 29, pp. 311-336. 

[3] Prust, R.E., Davies, J., and Hu, S. , “Pressuremeter investigate 
for mass rapid transit in Bangkok-Thailand”, Journal of  
the transportation research board, Transportation research 
of the national academies, Washington D.C., 2005, No. 
1928, pp. 207 -217. 

[4] Shibuya, S., Hanh, L.T., Wilailak K., Lohani T.N., and Tanaka 
H. , “Characterizing stiffness and strength of soft Bangkok 
clay from in-situ and laboratory tests”, First Int. Conf. on 
Site Characteristics, 1997. 

[5] Theramast N., “Characteristic of pseudo-elastic shear 
modulus and shear strength of Bangkok clay.” M. Eng. 
Thesis, AIT, Thailand, 1998. 

[6] Uchaipichat, A., “Triaxial Tests on Soft Bangkok Clay with 
Different Applied Stress Paths.” M. Eng. Thesis, AIT, Thailand, 
1998. 

[7] Teparaksa, W., Thasnanipan, N., Tanseng, P. , “Analysis of 
lateral wall movement for deep excavation in Bangkok 
subsoils”, Proceeding of Civil and Environmental 
engineering conference “New Frontiers and Challenges”, 
Bangkok, 1999, pp. 67-76. 

[8] Suwanawat, S., “Earth pressure balance (EPB) shield 
tunneling in Bangkok ground response and prediction of 
surface settlements using artificial neural networks.” PhD. 
Thesis, Massachusetts Institute of technology, Cambridge, 
USA, 2002. 
 

 
 
 

GTE - 58

การประชุมวิชาการวิศวกรรมโยธาแห�งชาติ ครั้งท่ี 18
วันที่ 8-10 พฤษภาคม 2556 ณ โรงแรมดิเอ็มเพรส เชียงใหม



Development of Mixing Design Tool for Cementitious-Material-Admixed Lightweight Geomaterial 

 
Warisara Kumsorn1* Chuthathip Sonjorn2 Pinitson Amornchomchupong3 and Pornkasem Jongpradist4  

1, 2, 3, 4 Department of Civil Engineering, King Mongkut’s University of Technology Thonburi, Bangkok, 10140 
E-mail: 1 war_isara@hotmail.com, 4 pornkasem.jon@kmutt.ac.th 

 

 
Abstract 

Nowadays, the air-foam treated lightweight geo-
materials have been applied to ground improvement in the 
soft clay areas. Considering to the construction, large 
amount of Portland cement has to be used in this 
technique resulting in a high cost. Therefore, use of fly ash 
may permit on decrease in the use of cement, which effects 
to reduce construction cost and environmentally friendly. 
Since the strength and deformation characteristics are 
varied depending on the various mixture components, a 
tool for mixing design of this mixture is essential. This study 
attempts to develop a mixing design tool as empirical 
equations for predicting the unconfined compressive 
strength from the mixing components as well as the 
calculation sheet for design of trail mix in laboratory. 
Keywords: Ground improvement, Lightweight geo-material, 
Portland cement, Fly ash 

1. Introduction 
The deposit soft clay (i.e. natural land in coastal, land of 

broad basin, and low land regions), general exhibits very 
low shear strength and very high compressibility. Due to 
these undesired engineering characteristics, the ground 
improvement technique is essential. 

In recent years, lightweight geo-materials have been 
developed and widely utilized in the infrastructure 
rehabilitation, earth structures, and construction of new 
facilities, in order to reduce both overburden stress acting 
on an underground structure and lateral earth pressure 
acting on retaining structure. Especially, air-cement treated 
soil or air-foam treated lightweight geo-material (LGM) or 
lightweight foam mixed soil (LFS) was appropriated to 
ground improvement rather than another lightweight geo-
materials 

However, a significant amount of Portland cement has 
to be used in this technique resulting in higher cost for 
construction compared to other techniques. To decrease 
the cost of construction, mainly governed by the cost of 
cement, it is necessary to find the lower cost materials for 
replacing the cement. In previous studies, pozzolanic 
materials can partially replace cement in concrete work. 

Currently, Fly ash is a popular pozzolanic material in 
Thailand. Excluding the utilization in concrete work, fly ash 
has been being used in soil stabilization. This is 
environmentally friendly and reducing the cost. 

Due to various mixing components including soil, water, 
cement, fly ash and air, the mechanical properties, such as 
strength and deformation characteristics are then much 
varied depending on the mixture components. It is 
therefore necessary to have a tool for mixing design of this 
mixture from the desired properties in the design process. 
The mixing design can be divided into two parts. One is a 
mixing design for cement content used per cubic meter of 
constructed soil cement to achieve the desired strength. 
Another is the design of trial mix in laboratory to get each 
quantity of mixing components. 

2. Mixing consideration 
The mixing components of LFS include wet soil, water 

to be added, cement and foam. The role of cement is to 
increase the bonding between clay particles resulting to 
increase of strength of the mixture. In contrast, increases of 
water content and foam lead to increase of void in the 
mixture which makes the distance between soil particles to 
be larger. These result to decrease of strength of the 
mixture. Therefore, the strength and other mechanical 
properties of this mixture strongly depend on the mixing 
components and ratios. 

In the view of engineering practice, the appropriate 
mixing ratio for a targeted strength can be achieved from 
mixing design and confirmed by laboratory experiments (so-
called trial mix) by conducting the unconfined compression 
tests on prepared samples. However, there are some 
differences in considering the mixing components in the 
actual in-situ construction and preparation in laboratory. In 
actual in-situ construction, the mixing is referred to 
construction of 1 m3 of LFS and then the cement content is 
considered as amount of cement by weight in 1 m3 of LFS 
as in the unit of kg/m3. The water content is considered in 
mud state before adding the cement and foam, thus it is 
the water content after remolding the in-situ soil. The foam 
is prepared by diluting the foam agent with water and then 
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using the pressure process to make it. The foam is mixed as 
to control the target unit weight of the final mixture.  

On the other hand, in the view of laboratory mixing 
preparation, the soil is considered as dry state in order to 
avoid the effect of various natural water contents of soil. 
Then the only water content to be considered is that of the 
remolded state. The cement thus is considered as the 
amount of cement by weight relative to amount of dry soil.  
Whereas, the foam is considered as the void content in the 
mixture, and therefore, represented by the void ratio. The 
empirical equations developed so far are then referred to 
the mixing ratios in the view of laboratory preparation. 

In this study, the fly ash is introduced as cement partial 
replacement. To accommodate the laboratory mixing 
preparation, the new mixing design tool as calculation 
template is necessary.  

 
 

The derivation of mixing components with fly ash is 
then essential to construct the calculation template. 
Moreover, the empirical equation for strength prediction 
must also be modified by taking the fly as into account. 
Both parts will be beneficial in mixing design of 
cementitious material stabilized LFS. The derivation of 
mixing components with fly ash is presented in section 3 
and section 4 describes the laboratory mixing and tests to 
obtain the strength values of mixtures with various mixing 
ratios. In section 5, the empirical equation to predict the 
strength of cementitious material stabilized LFS is 
developed based on the testing results. The fly ash content 
is taken into account as the second binder, and therefore, it 
is considered as amount by weight in 1 m3 of LFS as in the 
unit of kg/m3 and percent by weight to dry soil in actual in-
situ construction and laboratory preparation, respectively. 

 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 1. Calculation template of mixing design tool showing the proportion of each admixture. 
 

3. Derivation of mixing components with fly ash 
and development of calculation template 
With the derivation of mixing calculation modified from 

[1], the calculation template in Excel program can be easily 
constructed as shown in Figure 1.  

 

The mixing components for construction of 1 cubic 
meter of LFS can be obtained and then the small amount 
of LFS to be prepared in laboratory as trial mix can be 
achieved as the ratio of these components. 
 

Table 1 Summary of the program for unconfined compression (UC) test samples as mixing ratio of the LFS 

Controlled unit 
weight (kN/m3)

Cement content, 
Aw (kg/m3) 

Fly ash replacement 
(% of Aw) 

Remolded water content 
(%) 

Foaming material  
Agent : Water 

Curing 
time(days) 

 10 100,150,200 10,20,30   300    1:19  28 

 12 100,150,200 10,20,30   300    1:19  28 
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4. Laboratory tests on cementitious material 
stabilized LFS  
By using the calculation template illustrated in figure 1, 

all mixing components in trial mix can be computed. Figures 
2-4 show the sample preparation. 

The unconfined compression test was conducted in 
accordance with ASTM D2166-00(2002). Specimen was 50 
mm in diameter and 100 mm in height. After curing, it was 
extruded from the mold. The unit weight of the specimen 
was obtained prior to testing. The rate of shearing was 
maintained to 1.14% per minute (1.14 mm/min) and the 
test program is summarized in Table1. 
 
 
 
 
 
 

 

Figure 2. Remolding the clay with high water content 
 

 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 3. Preparation of foam  

 
 
 
 
 
 
 

 

Figure 4. Specimen after curing  

5. Development of empirical equation for 
strength  
For air-cement treated soil, the most updated strength 

prediction by an empirical equation is developed by 
Jongpradist et al. [2]. The unconfined compressive strengths, 

qu can be calculated from multiplication of exponential 
function of a parameter so-called “effective void ratio, est” 
and atmospheric pressure with two constants, A and B as 
following;                                       

stBe
u aq AP e                        (1)         

where A and B are dimensionless constants and Pa is 
atmospheric pressure (kN/m2). These two constants depend 
on soil and cement types. The effective void ratio, est   
can be calculated as;                                

st w ot we C ln (e A )               (2) 

where the Cw is total water content in the mixture, Aw 
is cement content and eot is the ratio of the after-curing 
void ratio. They can be directly calculated from the 
equation                                        

1)Gw(1e
t

wstt
ot

             (3)    

where wt is the after curing water content of treated soil 
(%), Gst is the after curing specific gravity of the treated soil, 

t is the after curing unit weight of the treated soil (kN/m3), 
and w is the unit weight of water (kN/m3). 

However, one more mixing component which is the fly 
ash is additionally introduced in this study. Therefore, the 
equation has to be modified to take into account the fly 
ash. Based on the aforementioned idea, the fly ash is 
considered as cementitious material, in the other word, a 
kind of binder. Thus, it can be regarded in the same manner 
with cement. By the past researches [3], it is well known 
that the role of fly ash is not exactly same as that of 
cement, particularly the efficiency as cement replacement.  

Based on the equivalent cementitious material content, 
the influent of fly ash is considered as an equivalent 
amount of cement, which can be described as                 

Aw
 * = Aw + Fw                       (4) 

where  denotes for efficiency factor of fly ash for 
replacement or adding up which is the function of chemical 
composition and grain size distribution of the fly ash and Fw 
is fly ash content (%). 

To calculate the value of  for each proportion by 
means of strength evaluation, a widely used Feret’s 
equation (4), as shown in Eq.(5) was adopted. 
 

w

1f 'c K( a)W /(C F )
             (5) 

The efficiency factors, , of each mixing ratio were then 
calculated by substituted the obtained unconfined 
compressive strength and mixing component into Eq.(5). 
Thus, empirical equations to relate the efficiency factor and 
Aw/(W+Fw) is proposed in this study as Eq.(6) for the curing 
time 28 days.  
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 28 day = 7.3356[Aw /( W+Fw)]-0.1544         (6) 
By using the above described equations, the results of 

strength prediction for various mixing ratio are presented 
together with the actual results obtained from unconfined 
compression tests on air-cement treated soil samples in 
figure5. 

Figure 5. Unconfined compressive strength versus effective void 
ratio, est 

 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Figure 6. Mixing design template for strength prediction

 
 

 
 

6. Conclusion 
This paper deals with designing a tool for mixing design 

and empirical equations for predicting the strength from the 
mixing components of air-cement treated soil. The 
conclusion can be drawn as follows: 
1. A tool for mixing design can be utilized in workplace 
because it produced the desired density of specimen, 
according to the proportion in the design table. 
2. The parameter est is developed as Cw x ln(eot/Aw ), was 
proven to be an effective parameter to obtain a unique 
relationship of unconfined compressive strength. The 
parameter combined together the influences of void ratio, 
cement content, fly ash content, total clay water content, 
and curing time. 

7. Acknowledgement 
The financial support from TRF (Thailand Research 

Fund) under contract number RSA5580007 is acknowledged. 

References 
[1] HGS Research Consortium (2005). “High Grade Soil (HGS)- 

Foam Mixed Stabilized Soil Method.” Tech. Doc., Public 
Work Research Institute (PWRI), Japan.  

[2] Jongpradist, P., Youwai, S. and Jaturapitakkul, C. (2011). 
“Effective Void Ratio for Assessing the Mechanical Properties 
of Cement-Clay Admixtures at High Water Content”, Journal 
of Geotechnical and Geoenvironmental Engineering (ASCE), 
Vol.137, No.6, pp 621-627.  

[3] Jongpradist, P., Jumlongrach, N.,  Youwai, S. and 
Chucheepsakul, S. (2010). “Strength Characteristics of Fly 
ash-Cement admixed Clay at High Water Content”. Journal 
of Materials in Civil Engineering (ASCE), Vol 22 No.1, pp. 49-
58. 

[4] Papadakis, V.G. and Tsimas, S. (2002). “Supplementary 
cementing materials in concrete Part I: efficiency and 
design.” Cement and Concrete Research, 32, 1525-1532.  
[5] ASTM Standard, 2002, “Standard Test Method for 
Unconfined Compressive Strength of Cohesive soil”, ASTM 
International.

1

10

100

0.00 2.00 4.00 6.00 8.00 10.00

U
nc

on
fin

ed
 co

m
pr

es
siv

e 
st

re
ng

th
 (k

Pa
)

effective void ratio, est

D=10,C=100

D=12,C=100

D=10,C=150

D=12,C=150

D=10,C=200

D=12,C=200

Trend Line

GTE - 62

การประชุมวิชาการวิศวกรรมโยธาแห�งชาติ ครั้งท่ี 18
วันที่ 8-10 พฤษภาคม 2556 ณ โรงแรมดิเอ็มเพรส เชียงใหม


	1.ปก
	2. รายงาน
	3.ภาคผนวก ก
	5.2015-COGE-SDCM
	Impact of reinforced core on performance and failure behavior of stiffened deep cement mixing piles
	1 Introduction
	2 Reference case and numerical modeling
	2.1 Reference case
	2.2 Numerical modeling
	2.2.1 Analysis and boundary conditions
	2.2.2 Initial conditions
	2.2.3 Constitutive model and model parameters

	2.3 Numerical modeling procedure

	3 Preliminary investigation
	3.1 Verification with field measurement
	3.2 Effect of shape and size of core under controlled volume on load–settlement curve
	3.3 Effect of core stiffness on the load–settlement curve
	3.4 Effect of stiffness of DCM socket on the load–settlement curve
	3.5 Load distribution along the composite pile depth

	4 Physical model test
	5 Failure mechanism of SDCM piles
	6 Parametric study and guidelines for appropriate core size
	7 Conclusions
	Acknowledgements
	References


	7. ภาคผนวก ข
	8.wonglert-et-al-text
	9.wonglert-st-al-table
	10.Figures
	11. ภาคผนวก ค
	12. KMUTT-field
	13. ภาคผนวก ง
	14.Wonglert&Jongpradist
	15.Detkhong&Jongpradist
	16. ภาคผนวก จ
	17.320-GTE
	18.228-GTE
	19.190_GTE197
	20.218_GTE140
	21.GTE016
	22.GTE017


<<
  /ASCII85EncodePages false
  /AllowTransparency false
  /AutoPositionEPSFiles true
  /AutoRotatePages /None
  /Binding /Left
  /CalGrayProfile (Dot Gain 20%)
  /CalRGBProfile (sRGB IEC61966-2.1)
  /CalCMYKProfile (U.S. Web Coated \050SWOP\051 v2)
  /sRGBProfile (sRGB IEC61966-2.1)
  /CannotEmbedFontPolicy /Error
  /CompatibilityLevel 1.4
  /CompressObjects /Tags
  /CompressPages true
  /ConvertImagesToIndexed true
  /PassThroughJPEGImages true
  /CreateJobTicket false
  /DefaultRenderingIntent /Default
  /DetectBlends true
  /DetectCurves 0.0000
  /ColorConversionStrategy /CMYK
  /DoThumbnails false
  /EmbedAllFonts true
  /EmbedOpenType false
  /ParseICCProfilesInComments true
  /EmbedJobOptions true
  /DSCReportingLevel 0
  /EmitDSCWarnings false
  /EndPage -1
  /ImageMemory 1048576
  /LockDistillerParams false
  /MaxSubsetPct 100
  /Optimize true
  /OPM 1
  /ParseDSCComments true
  /ParseDSCCommentsForDocInfo true
  /PreserveCopyPage true
  /PreserveDICMYKValues true
  /PreserveEPSInfo true
  /PreserveFlatness true
  /PreserveHalftoneInfo false
  /PreserveOPIComments true
  /PreserveOverprintSettings true
  /StartPage 1
  /SubsetFonts true
  /TransferFunctionInfo /Apply
  /UCRandBGInfo /Preserve
  /UsePrologue false
  /ColorSettingsFile ()
  /AlwaysEmbed [ true
  ]
  /NeverEmbed [ true
  ]
  /AntiAliasColorImages false
  /CropColorImages true
  /ColorImageMinResolution 300
  /ColorImageMinResolutionPolicy /OK
  /DownsampleColorImages true
  /ColorImageDownsampleType /Bicubic
  /ColorImageResolution 300
  /ColorImageDepth -1
  /ColorImageMinDownsampleDepth 1
  /ColorImageDownsampleThreshold 1.50000
  /EncodeColorImages true
  /ColorImageFilter /DCTEncode
  /AutoFilterColorImages true
  /ColorImageAutoFilterStrategy /JPEG
  /ColorACSImageDict <<
    /QFactor 0.15
    /HSamples [1 1 1 1] /VSamples [1 1 1 1]
  >>
  /ColorImageDict <<
    /QFactor 0.15
    /HSamples [1 1 1 1] /VSamples [1 1 1 1]
  >>
  /JPEG2000ColorACSImageDict <<
    /TileWidth 256
    /TileHeight 256
    /Quality 30
  >>
  /JPEG2000ColorImageDict <<
    /TileWidth 256
    /TileHeight 256
    /Quality 30
  >>
  /AntiAliasGrayImages false
  /CropGrayImages true
  /GrayImageMinResolution 300
  /GrayImageMinResolutionPolicy /OK
  /DownsampleGrayImages true
  /GrayImageDownsampleType /Bicubic
  /GrayImageResolution 300
  /GrayImageDepth -1
  /GrayImageMinDownsampleDepth 2
  /GrayImageDownsampleThreshold 1.50000
  /EncodeGrayImages true
  /GrayImageFilter /DCTEncode
  /AutoFilterGrayImages true
  /GrayImageAutoFilterStrategy /JPEG
  /GrayACSImageDict <<
    /QFactor 0.15
    /HSamples [1 1 1 1] /VSamples [1 1 1 1]
  >>
  /GrayImageDict <<
    /QFactor 0.15
    /HSamples [1 1 1 1] /VSamples [1 1 1 1]
  >>
  /JPEG2000GrayACSImageDict <<
    /TileWidth 256
    /TileHeight 256
    /Quality 30
  >>
  /JPEG2000GrayImageDict <<
    /TileWidth 256
    /TileHeight 256
    /Quality 30
  >>
  /AntiAliasMonoImages false
  /CropMonoImages true
  /MonoImageMinResolution 1200
  /MonoImageMinResolutionPolicy /OK
  /DownsampleMonoImages true
  /MonoImageDownsampleType /Bicubic
  /MonoImageResolution 1200
  /MonoImageDepth -1
  /MonoImageDownsampleThreshold 1.50000
  /EncodeMonoImages true
  /MonoImageFilter /CCITTFaxEncode
  /MonoImageDict <<
    /K -1
  >>
  /AllowPSXObjects false
  /CheckCompliance [
    /None
  ]
  /PDFX1aCheck false
  /PDFX3Check false
  /PDFXCompliantPDFOnly false
  /PDFXNoTrimBoxError true
  /PDFXTrimBoxToMediaBoxOffset [
    0.00000
    0.00000
    0.00000
    0.00000
  ]
  /PDFXSetBleedBoxToMediaBox true
  /PDFXBleedBoxToTrimBoxOffset [
    0.00000
    0.00000
    0.00000
    0.00000
  ]
  /PDFXOutputIntentProfile ()
  /PDFXOutputConditionIdentifier ()
  /PDFXOutputCondition ()
  /PDFXRegistryName ()
  /PDFXTrapped /False

  /CreateJDFFile false
  /Description <<

    /BGR <>
    /CHS <FEFF4f7f75288fd94e9b8bbe5b9a521b5efa7684002000410064006f006200650020005000440046002065876863900275284e8e9ad88d2891cf76845370524d53705237300260a853ef4ee54f7f75280020004100630072006f0062006100740020548c002000410064006f00620065002000520065006100640065007200200035002e003000204ee553ca66f49ad87248672c676562535f00521b5efa768400200050004400460020658768633002>
    /CHT <FEFF4f7f752890194e9b8a2d7f6e5efa7acb7684002000410064006f006200650020005000440046002065874ef69069752865bc9ad854c18cea76845370524d5370523786557406300260a853ef4ee54f7f75280020004100630072006f0062006100740020548c002000410064006f00620065002000520065006100640065007200200035002e003000204ee553ca66f49ad87248672c4f86958b555f5df25efa7acb76840020005000440046002065874ef63002>
    /CZE <>
    /DAN <>
    /DEU <>
    /ESP <>
    /ETI <>
    /FRA <>
    /GRE <>

    /HRV (Za stvaranje Adobe PDF dokumenata najpogodnijih za visokokvalitetni ispis prije tiskanja koristite ove postavke.  Stvoreni PDF dokumenti mogu se otvoriti Acrobat i Adobe Reader 5.0 i kasnijim verzijama.)
    /HUN <>
    /ITA <>
    /JPN <FEFF9ad854c18cea306a30d730ea30d730ec30b951fa529b7528002000410064006f0062006500200050004400460020658766f8306e4f5c6210306b4f7f75283057307e305930023053306e8a2d5b9a30674f5c62103055308c305f0020005000440046002030d530a130a430eb306f3001004100630072006f0062006100740020304a30883073002000410064006f00620065002000520065006100640065007200200035002e003000204ee5964d3067958b304f30533068304c3067304d307e305930023053306e8a2d5b9a306b306f30d530a930f330c8306e57cb30818fbc307f304c5fc59808306730593002>
    /KOR <FEFFc7740020c124c815c7440020c0acc6a9d558c5ec0020ace0d488c9c80020c2dcd5d80020c778c1c4c5d00020ac00c7a50020c801d569d55c002000410064006f0062006500200050004400460020bb38c11cb97c0020c791c131d569b2c8b2e4002e0020c774b807ac8c0020c791c131b41c00200050004400460020bb38c11cb2940020004100630072006f0062006100740020bc0f002000410064006f00620065002000520065006100640065007200200035002e00300020c774c0c1c5d0c11c0020c5f40020c2180020c788c2b5b2c8b2e4002e>
    /LTH <>
    /LVI <>
    /NLD (Gebruik deze instellingen om Adobe PDF-documenten te maken die zijn geoptimaliseerd voor prepress-afdrukken van hoge kwaliteit. De gemaakte PDF-documenten kunnen worden geopend met Acrobat en Adobe Reader 5.0 en hoger.)
    /NOR <>
    /POL <>
    /PTB <>
    /RUM <>
    /RUS <>
    /SKY <>
    /SLV <>
    /SUO <>
    /SVE <>
    /TUR <>
    /UKR <>
    /ENU (Use these settings to create Adobe PDF documents best suited for high-quality prepress printing.  Created PDF documents can be opened with Acrobat and Adobe Reader 5.0 and later.)
  >>
  /Namespace [
    (Adobe)
    (Common)
    (1.0)
  ]
  /OtherNamespaces [
    <<
      /AsReaderSpreads false
      /CropImagesToFrames true
      /ErrorControl /WarnAndContinue
      /FlattenerIgnoreSpreadOverrides false
      /IncludeGuidesGrids false
      /IncludeNonPrinting false
      /IncludeSlug false
      /Namespace [
        (Adobe)
        (InDesign)
        (4.0)
      ]
      /OmitPlacedBitmaps false
      /OmitPlacedEPS false
      /OmitPlacedPDF false
      /SimulateOverprint /Legacy
    >>
    <<
      /AddBleedMarks false
      /AddColorBars false
      /AddCropMarks false
      /AddPageInfo false
      /AddRegMarks false
      /ConvertColors /ConvertToCMYK
      /DestinationProfileName ()
      /DestinationProfileSelector /DocumentCMYK
      /Downsample16BitImages true
      /FlattenerPreset <<
        /PresetSelector /MediumResolution
      >>
      /FormElements false
      /GenerateStructure false
      /IncludeBookmarks false
      /IncludeHyperlinks false
      /IncludeInteractive false
      /IncludeLayers false
      /IncludeProfiles false
      /MultimediaHandling /UseObjectSettings
      /Namespace [
        (Adobe)
        (CreativeSuite)
        (2.0)
      ]
      /PDFXOutputIntentProfileSelector /DocumentCMYK
      /PreserveEditing true
      /UntaggedCMYKHandling /LeaveUntagged
      /UntaggedRGBHandling /UseDocumentProfile
      /UseDocumentBleed false
    >>
  ]
>> setdistillerparams
<<
  /HWResolution [2400 2400]
  /PageSize [612.000 792.000]
>> setpagedevice



<<
  /ASCII85EncodePages false
  /AllowTransparency false
  /AutoPositionEPSFiles true
  /AutoRotatePages /None
  /Binding /Left
  /CalGrayProfile (Dot Gain 20%)
  /CalRGBProfile (sRGB IEC61966-2.1)
  /CalCMYKProfile (U.S. Web Coated \050SWOP\051 v2)
  /sRGBProfile (sRGB IEC61966-2.1)
  /CannotEmbedFontPolicy /Error
  /CompatibilityLevel 1.4
  /CompressObjects /Tags
  /CompressPages true
  /ConvertImagesToIndexed true
  /PassThroughJPEGImages true
  /CreateJobTicket false
  /DefaultRenderingIntent /Default
  /DetectBlends true
  /DetectCurves 0.0000
  /ColorConversionStrategy /CMYK
  /DoThumbnails false
  /EmbedAllFonts true
  /EmbedOpenType false
  /ParseICCProfilesInComments true
  /EmbedJobOptions true
  /DSCReportingLevel 0
  /EmitDSCWarnings false
  /EndPage -1
  /ImageMemory 1048576
  /LockDistillerParams false
  /MaxSubsetPct 100
  /Optimize true
  /OPM 1
  /ParseDSCComments true
  /ParseDSCCommentsForDocInfo true
  /PreserveCopyPage true
  /PreserveDICMYKValues true
  /PreserveEPSInfo true
  /PreserveFlatness true
  /PreserveHalftoneInfo false
  /PreserveOPIComments true
  /PreserveOverprintSettings true
  /StartPage 1
  /SubsetFonts true
  /TransferFunctionInfo /Apply
  /UCRandBGInfo /Preserve
  /UsePrologue false
  /ColorSettingsFile ()
  /AlwaysEmbed [ true
  ]
  /NeverEmbed [ true
  ]
  /AntiAliasColorImages false
  /CropColorImages true
  /ColorImageMinResolution 300
  /ColorImageMinResolutionPolicy /OK
  /DownsampleColorImages true
  /ColorImageDownsampleType /Bicubic
  /ColorImageResolution 300
  /ColorImageDepth -1
  /ColorImageMinDownsampleDepth 1
  /ColorImageDownsampleThreshold 1.50000
  /EncodeColorImages true
  /ColorImageFilter /DCTEncode
  /AutoFilterColorImages true
  /ColorImageAutoFilterStrategy /JPEG
  /ColorACSImageDict <<
    /QFactor 0.15
    /HSamples [1 1 1 1] /VSamples [1 1 1 1]
  >>
  /ColorImageDict <<
    /QFactor 0.15
    /HSamples [1 1 1 1] /VSamples [1 1 1 1]
  >>
  /JPEG2000ColorACSImageDict <<
    /TileWidth 256
    /TileHeight 256
    /Quality 30
  >>
  /JPEG2000ColorImageDict <<
    /TileWidth 256
    /TileHeight 256
    /Quality 30
  >>
  /AntiAliasGrayImages false
  /CropGrayImages true
  /GrayImageMinResolution 300
  /GrayImageMinResolutionPolicy /OK
  /DownsampleGrayImages true
  /GrayImageDownsampleType /Bicubic
  /GrayImageResolution 300
  /GrayImageDepth -1
  /GrayImageMinDownsampleDepth 2
  /GrayImageDownsampleThreshold 1.50000
  /EncodeGrayImages true
  /GrayImageFilter /DCTEncode
  /AutoFilterGrayImages true
  /GrayImageAutoFilterStrategy /JPEG
  /GrayACSImageDict <<
    /QFactor 0.15
    /HSamples [1 1 1 1] /VSamples [1 1 1 1]
  >>
  /GrayImageDict <<
    /QFactor 0.15
    /HSamples [1 1 1 1] /VSamples [1 1 1 1]
  >>
  /JPEG2000GrayACSImageDict <<
    /TileWidth 256
    /TileHeight 256
    /Quality 30
  >>
  /JPEG2000GrayImageDict <<
    /TileWidth 256
    /TileHeight 256
    /Quality 30
  >>
  /AntiAliasMonoImages false
  /CropMonoImages true
  /MonoImageMinResolution 1200
  /MonoImageMinResolutionPolicy /OK
  /DownsampleMonoImages true
  /MonoImageDownsampleType /Bicubic
  /MonoImageResolution 1200
  /MonoImageDepth -1
  /MonoImageDownsampleThreshold 1.50000
  /EncodeMonoImages true
  /MonoImageFilter /CCITTFaxEncode
  /MonoImageDict <<
    /K -1
  >>
  /AllowPSXObjects false
  /CheckCompliance [
    /None
  ]
  /PDFX1aCheck false
  /PDFX3Check false
  /PDFXCompliantPDFOnly false
  /PDFXNoTrimBoxError true
  /PDFXTrimBoxToMediaBoxOffset [
    0.00000
    0.00000
    0.00000
    0.00000
  ]
  /PDFXSetBleedBoxToMediaBox true
  /PDFXBleedBoxToTrimBoxOffset [
    0.00000
    0.00000
    0.00000
    0.00000
  ]
  /PDFXOutputIntentProfile ()
  /PDFXOutputConditionIdentifier ()
  /PDFXOutputCondition ()
  /PDFXRegistryName ()
  /PDFXTrapped /False

  /CreateJDFFile false
  /Description <<

    /BGR <>
    /CHS <FEFF4f7f75288fd94e9b8bbe5b9a521b5efa7684002000410064006f006200650020005000440046002065876863900275284e8e9ad88d2891cf76845370524d53705237300260a853ef4ee54f7f75280020004100630072006f0062006100740020548c002000410064006f00620065002000520065006100640065007200200035002e003000204ee553ca66f49ad87248672c676562535f00521b5efa768400200050004400460020658768633002>
    /CHT <FEFF4f7f752890194e9b8a2d7f6e5efa7acb7684002000410064006f006200650020005000440046002065874ef69069752865bc9ad854c18cea76845370524d5370523786557406300260a853ef4ee54f7f75280020004100630072006f0062006100740020548c002000410064006f00620065002000520065006100640065007200200035002e003000204ee553ca66f49ad87248672c4f86958b555f5df25efa7acb76840020005000440046002065874ef63002>
    /CZE <>
    /DAN <>
    /DEU <>
    /ESP <>
    /ETI <>
    /FRA <>
    /GRE <>

    /HRV (Za stvaranje Adobe PDF dokumenata najpogodnijih za visokokvalitetni ispis prije tiskanja koristite ove postavke.  Stvoreni PDF dokumenti mogu se otvoriti Acrobat i Adobe Reader 5.0 i kasnijim verzijama.)
    /HUN <>
    /ITA <>
    /JPN <FEFF9ad854c18cea306a30d730ea30d730ec30b951fa529b7528002000410064006f0062006500200050004400460020658766f8306e4f5c6210306b4f7f75283057307e305930023053306e8a2d5b9a30674f5c62103055308c305f0020005000440046002030d530a130a430eb306f3001004100630072006f0062006100740020304a30883073002000410064006f00620065002000520065006100640065007200200035002e003000204ee5964d3067958b304f30533068304c3067304d307e305930023053306e8a2d5b9a306b306f30d530a930f330c8306e57cb30818fbc307f304c5fc59808306730593002>
    /KOR <FEFFc7740020c124c815c7440020c0acc6a9d558c5ec0020ace0d488c9c80020c2dcd5d80020c778c1c4c5d00020ac00c7a50020c801d569d55c002000410064006f0062006500200050004400460020bb38c11cb97c0020c791c131d569b2c8b2e4002e0020c774b807ac8c0020c791c131b41c00200050004400460020bb38c11cb2940020004100630072006f0062006100740020bc0f002000410064006f00620065002000520065006100640065007200200035002e00300020c774c0c1c5d0c11c0020c5f40020c2180020c788c2b5b2c8b2e4002e>
    /LTH <>
    /LVI <>
    /NLD (Gebruik deze instellingen om Adobe PDF-documenten te maken die zijn geoptimaliseerd voor prepress-afdrukken van hoge kwaliteit. De gemaakte PDF-documenten kunnen worden geopend met Acrobat en Adobe Reader 5.0 en hoger.)
    /NOR <>
    /POL <>
    /PTB <>
    /RUM <>
    /RUS <>
    /SKY <>
    /SLV <>
    /SUO <>
    /SVE <>
    /TUR <>
    /UKR <>
    /ENU (Use these settings to create Adobe PDF documents best suited for high-quality prepress printing.  Created PDF documents can be opened with Acrobat and Adobe Reader 5.0 and later.)
  >>
  /Namespace [
    (Adobe)
    (Common)
    (1.0)
  ]
  /OtherNamespaces [
    <<
      /AsReaderSpreads false
      /CropImagesToFrames true
      /ErrorControl /WarnAndContinue
      /FlattenerIgnoreSpreadOverrides false
      /IncludeGuidesGrids false
      /IncludeNonPrinting false
      /IncludeSlug false
      /Namespace [
        (Adobe)
        (InDesign)
        (4.0)
      ]
      /OmitPlacedBitmaps false
      /OmitPlacedEPS false
      /OmitPlacedPDF false
      /SimulateOverprint /Legacy
    >>
    <<
      /AddBleedMarks false
      /AddColorBars false
      /AddCropMarks false
      /AddPageInfo false
      /AddRegMarks false
      /ConvertColors /ConvertToCMYK
      /DestinationProfileName ()
      /DestinationProfileSelector /DocumentCMYK
      /Downsample16BitImages true
      /FlattenerPreset <<
        /PresetSelector /MediumResolution
      >>
      /FormElements false
      /GenerateStructure false
      /IncludeBookmarks false
      /IncludeHyperlinks false
      /IncludeInteractive false
      /IncludeLayers false
      /IncludeProfiles false
      /MultimediaHandling /UseObjectSettings
      /Namespace [
        (Adobe)
        (CreativeSuite)
        (2.0)
      ]
      /PDFXOutputIntentProfileSelector /DocumentCMYK
      /PreserveEditing true
      /UntaggedCMYKHandling /LeaveUntagged
      /UntaggedRGBHandling /UseDocumentProfile
      /UseDocumentBleed false
    >>
  ]
>> setdistillerparams
<<
  /HWResolution [2400 2400]
  /PageSize [612.000 792.000]
>> setpagedevice




