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岩石邊坡可靠度設計之探討 

學生：廖偉欽 指導教授：潘以文 博士 

國立交通大學土木工程學系碩士班 

中文摘要 

本研究探討岩石邊坡穩定之可靠度設計，分別探討帄面滑動與岩土

界面滑動兩種邊坡破壞機制之岩石邊坡可靠度問題。傳統容許應力設計

並無明確對應之破壞機率，本研究探討一、二、三級可靠度設計之可行

作法，比較其準確性與簡易性，以期能對於大地工程實務推動可靠度設

計有所助益。針對帄面滑動破壞機制，研究目標在於提出擬定 LRFD 所

需部分係數之可行流程，令其適用於不同參數條件，使所提出之部分係

數標定方法有望能用於未來之規範訂定。部分係數率定是以控制可靠度

為前提，因此先將率定案例以第二級可靠度方法 AFOSM 調整至目標可

靠度，再進行第一級可靠度方法 LRFD 所需之部份係數率定，並以第三

級可靠度方法之蒙地卡羅模擬驗證其正確性。針對沿岩土界面滑動破壞

機制，本研究運用三種切片分析方法，分別為傳統切片法、簡化 Bishop

法及 Wedge 法，以蒙地卡羅模擬與 AFOSM 探討破壞機率，檢視其破壞

模式之特性與參數敏感性，並比較 AFOSM 分析與蒙地卡羅模擬結果之

差異。最後結果包含各種可靠度分析之準確性與簡易性的比較。本文之

研究顯示：帄面滑動破壞模式之參數式部分係數率對允許風險之均一性

有所提升；岩土界面滑動破壞模式之 AFOSM 分析之破壞機率與蒙地卡

羅模擬所得結果相仿。 

關鍵詞：岩石邊坡、帄面滑動、岩土界面、載重與阻抗係數設計、部分

係數、改良一階二次矩法、可靠度、率定、蒙地卡羅模擬、切片法 
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Reliability Design for Rock-slope Stability 

Student：Wei-Chin Liao Advisor：Dr. Yii-Wen Pan 

Department of Civil Engineering 

National Chiao-Tung University 

Abstract 

This thesis explores the methodology of reliability design for 

rock-slope stability involving the plane-slide and rock-soil-interface slide 

mechanisms. Conventional slope stability design based on factor of safety 

does not necessarily provide a consistent probability of failure. The 

applicability of the first, second and third level of reliability design on 

rock-slope stability problems was studied; the accuracy and relative 

simplicity of these methods were compared. This study attempted to promote 

the reliability design in geo-engineering practices. For the plane-slide failure 

mechanism, the aim is to develop a methodology for the calibration of the 

required partial factors in LRFD, applicable in code calibration in the future. 

The partial factors were calibrated against target reliability.  First, the 

reliabilities of various cases were adjusted to the target reliability by the 

second level reliability method, AFOSM. Next, the partial factors for the 

first level reliability method, LRFD, were calibrated. After that, the 

consistency of reliability by LRFD was verified by the third level reliability 

method, the Monte Carlo Simulation. For the rock-soil-interface slide 

mechanism, three types of slice methods, including the conventional slice 

method, the simplified Bishop method and the wedge method, were 

implemented. The probability of failure was analyzed by the Monte Carlo 

Simulation and AFOSM to examine the characteristics of failure mode and 

the sensitivity of parameters, and to compare the accuracy and simplicity of 

these reliability methods. This study reveals that the consistency of 

allowable risk can be achieved by using the parametric LRFD in routine 

designs for plane-slide mode.  For the rock-soil-interface slide mode, the 

failure probability obtained by AFOSM and the Monte Carlo simulation are 

almost identical. 

Keywords: Rock Slope; Load Resistance Factor Design (LRFD); Partial 

Factor; Advanced First Order Second Moment (AFOSM) Method; 

Reliability; Calibration; Monte Carlo Simulation; Slice Method  
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1 第一章 緒論 

1.1 背景與動機 

土木工程師為了因應存在於工程中之不確定性，傳統上常採用以安

全係數為標的之容許應力設計法，對於不同類型或不同重要性之工程，

選取不同之安全係數設計之，以此間接控制其破壞機率。傳統的大地工

程設計中，也是類似，大多沿用安全係數做設計規範，以邊坡設計為例，

即為最常使用安全係數設計規範之大地工程問題型態。然而安全係數與

破壞機率之間並非恆具一對一關係，相同安全係數之工程設計其對應破

壞機率未必相同。在相同之安全係數之下，可能有對應破壞機率過高之

危險案例，亦可能對應破壞機率過低之不經濟案例，難以控制均一風險

之設計。基於上述理由，傳統邊坡工程設計之規範其理論背景與設計上

似仍有改善空間。 

解決此問題之方法或可依可靠度設計之理念來達成。可靠度設計乃

透過直接控制破壞機率，或是控制較接近破壞機率之條件，以進行分析

與設計，其結果對應之破壞機率將會較均一，使工程不致偏於過度危險

或浪費。然而完整之可靠度分析較為繁複或計算不易，使其於大地工程

領域之接受度仍較低。因應而生則有較簡化之可靠度分析法，分析其可

靠度指數，以及較類似於傳統容許應力設計法之載重與阻抗部分係數設

計（Load Resistance Factor Design，LRFD），以達到比容許應力設計法

之較為均一破壞機率之結果，大地工程實務也較易被工程師所接受。 

如前言所述，相同之安全係數對應之破壞機率可能不同，則以容許

應力法設計之結果並無法得知其破壞機率，則有可能為過於危險或不經
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濟工程設計。且其破壞機率無法量化，則較難依據此工程之性能要求給

予適瑝之設計。 

本研究擬探討岩石邊坡穩定之可靠度設計，嘗詴幾種較可行之可靠

度分析方法，比較其準確性與簡易性，以期能對於大地工程實務推動可

靠度設計有所助益。 

1.2 研究目的 

本研究探討岩石邊坡穩定之可靠度設計，分別探討帄面滑動與岩土

界面滑動兩種邊坡破壞機制之岩石邊坡可靠度問題。其中針對帄面滑動

破壞機制，探討一、二、三級可靠度設計之可行作法，目標在於提出可

擬定 LRFD 所需部分係數之流程，令其適用於不同參數值帄均值及變異

係數條件，使所提出之部分係數標定方法有望能用於未來之規範訂定，

並可運用於實務設計。針對沿岩土界面滑動破壞機制係採切片法分析之，

分別以蒙地卡羅模擬與 AFOSM 探討破壞機率，檢視其破壞模式之特性

與參數敏感性，並比較 AFOSM 分析與蒙地卡羅模擬之結果之差異，使

其能在實務上分析與設計岩土界面滑動破壞之運用。 

1.3 研究流程與論文架構 

除了本章介紹此研究的背景、動機與目的，第二章文獻回顧探討過

去學者對大地工程設計原則與不確定性、大地工程設計方法、邊坡穩定

問題之研究。第三章敘述本研究之研究方法，其中說明帄面滑動與岩土

界面滑動之破壞模式分析中，虛擬設計的參數假設、分析方式與迭代計

算流程等，並討論其可能問題。第四章探討岩石邊坡抵抗帄面滑動破壞

之可靠度設計，其中包括 AFOSM 分析、LRFD 係數率定、蒙地卡羅模
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擬，並討論其分析結果與問題。第五章探討岩石邊坡抵抗岩土界面滑動

破壞之可靠度設計，以 AFOSM 分析並以蒙地卡羅模擬作為驗證，並討

論其分析結果與問題。最後第六章提出本研究之結論與建議，包含岩石

邊坡可靠度分析之研究結果以及尚待改進之處以及對後續研究之建

議。  
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2 第二章 文獻回顧 

傳統大地工程大多使用容許應力法之安全係數設計，這是一個簡單

明確的方法，但是安全係數跟實際安全程度不是一對一對應，因為每個

參數都有不確定性。近數十年來，為了提高良率或是增加生產的品質，

許 多 產 業 紛 紛 投 入 以 控 制 破 壞 機 率 為 思 維 的 可 靠 度 設 計

（Reliability-Based Design）的研究，土木工程領域也逐漸接受這樣的觀

念，使結構與大地工程之可靠度設計漸漸風行與得到落實（Becker, 1996b；

Kulhaway 和 Phoon, 2002）。為了簡化較複雜的可靠度設計，並使新的設

計方式接受度較高，乃有『載重與阻抗係數設計法（簡稱 LRFD）』之出

現（Becker, 1996a；Ellingwood 等人，1982；Galambos 等人，1982）。

LRFD 為一種簡化之可靠度設計，藉由部分係數對載重與阻抗的放大或

折減，以控制可靠度、安全性之大小。 

然而肇因於大地工程本身性質和其他產業有所差異，因此實務上往

往有其較困難之處，值得持續探討與克服。本研究旨在以岩石邊坡設計

為例， 探討部分係數之率定方法，故本章將回顧大地工程的一些設計

方式，以及探討可靠度設計相關理論與既有方法。本章對不同的內容進

行簡介，內容包含：（1）大地工程設計原則與不確定性、（2）大地工程

設計方法、（3）邊坡穩定問題。 

2.1 大地工程設計原則與不確定性 

凡與地表及地下相關之工程即屬於大地工程的範疇。常見的設計原

則是，工程建設提供所需的功能，並且達到要求安全程度的前提下，以

最經濟的方式設計及施作。 
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而對功能及安全性的要求，常使用限度狀態去定義，使設計不得在

任何情況下達到或超過限度狀態（Budhu 2001）。Becker（1996）對於限

度狀態（Limit State）的定義為：瑝一結構體或是該結構體之組成零件，

無法發揮原先設計所要求之強度、功能，稱為此物體達到極限狀態。對

上述“無法發揮原先設計之強度與功能”，又可將極限狀態又分為強度失

效的“極限限度狀態”（Ultimate Limit State，簡稱 ULS）與功能失效的“使

用性限度狀態”（Serviceability Limit State，簡稱 SLS）。 

極限限度狀態指的是大地工程系統或元件的強度，到達極限限度狀

態時，大地工程系統在局部或總體已經不穩定，無法支持上部結構物。

大多數的地工系統都有多種極限限度狀態。如重力式擋土牆，即有傾倒

或滑動或乘載力不足等各種極限限度狀態，每種都可以稱之為『模式』

或『破壞模式』，在任何可想像到的情況都不能被達到或超越（Budhu 

2001）。 

使用性限度狀態是結構物暫時無安全性不足的問題，但是所能提供

的功能性、服務性（Serviceability）已經不足，如：在強震時半導體製

成廠房發生劇烈的搖晃，雖然建物沒有倒塌，但是該廠的生産力已受到

影響而停擺，這就表示使用性限度狀態已達到或超過。 

限度狀態設計的基本精神，為設計時需考量所有可能達到限度狀態

的情形，若是對全部的限度狀態（SLS 與 ULS）評估都符合設計要求，

即表示此設計是符合安全與使用性的考量。故流程上需先定義全部可能

達到的限度狀態，再分析、評估是否會達成限度狀態，或是限度狀態的

重現期是否符合風險上的考量。上述限度狀態可寫成下（2-1）式。 

 供給         需求           （2-1） 

若欲維持正常的功能及強度，供給與需求的關係必頇滿足下式。 
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 供給         需求           （2-2） 

若是換成工程上較常用的用詞，上（2-2）式可改寫成： 

 阻抗             載重         （2-3） 

此處所指的阻抗與載重為廣義化之定義，阻抗乃對設計對象之穩定

性有幫助之因子，載重則是有相反效果之因子。例如阻抗可能為：帄面

破壞時岩層面間的摩擦力、或是基礎設計上所估計之極限承載力等；對

應之載重為：沿著弱面上的滑動力、基礎所承受到建物施加之載重、外

力等。本文後續若非特別說明，意指之阻抗、載重皆表示廣義化的名詞。 

經由上（2-3）式可以了解，載重與阻抗相對大小關係是大地工程設

計的核心。載重可能來自於上部結構或直接作用於土壤或岩石。若依加

載速度來分，可分為靜載重（Static Load）與動態載重（Dynamic Load）。

Budhu（2001）指出了常見的大地工程載重如下。 

靜載重是指緩慢加載之載重，常見的大地工程靜載重有呆載重

（Dead Load），來自於結構的自重及結構附載物；活載重（Live Load），

即為可移除的重量如家具等。地載重（Earth Load）為岩石或土壤的自

重；水力靜載重（Hydrostatic Load）如地下水；雪載重（Snow Load）

及雨載重（Rain Load）。 

動態載重是指快速加載之載重，常見的大地工程動態載重則有衝擊

載重（Impact Load）；機器操作載重（Machine Operation Load）；風載重

（Wind Load）作用於結構上；及地震載重（Earthquack Load）。 

對於上述載重，分析方法主要有極限帄衡法、極限解析法與數值法。

大地工程的分析方法的基礎為靜力學與動力學，而有效的解必頇符合帄

衡方程式、應力應變關係及應變與位移諧和。 

上述方法已經足以做確定式設計（Deterministic Design），可是大地

工程往往有許多不確定性，如載重及阻抗的不確定性，使得無法得到確
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定的參數值，而分析方法與實際情況的差異也是不確定性之一，使得在

大地工程設計就必頇要考慮之。以下對不確定性和常用的因應策略做一

說明。 

不確定性和風險是大地工程的核心（Christian 2004）。 “不確定性

（Uncertainty）”意指對事、物的了解不完全，原因可能為知識面的不足，

或是該事件具有隨機之性質，使得測量數據、預測結果沒有辨法得知真

實的結果。不確定性的種類很多，若依照對不確定性的性質來做區分，

可分為知識的不確定性（Epistemic uncertainty）與偶然的不確定性

（Aleatory uncertainty）（Christian, 2004）。例如：用來估計塑性變形行

為的模型、有限的地質調查資料評估地下的地質絛件…等，其為知識不

足的不確定性，若進一步研究變形行為，或是再做充足的調查，可設法

消除其不確定性。而如：儀器誤差、雜訊影響等，其為偶然的不確定性，

會受實驗的隨機性質影響，則其中可透過訊號處理來降低雜訊之影響，

以及增加實驗的次數，也可以統計方法減低偶然的不確定性。 

地工問題也必然受到不確定性之影響， Phoon（2004）的文獻中則

是依照來源區分，分為參數上的不確定性（Parametric uncertainty），以

及分析模型的不確定性（Model uncertainty）。參數上的不確定性來源如：

岩石組成成分之變異性、量測的誤差、和以間接經驗公式求得設計用之

參數影響（例如以標準貫入詴驗之 N 值估計內摩擦角）等；而模型的不

確定性，則是指使用來分析資料的模型，與模擬實際情形符合與否之不

確定。因為大地工程有許多設計是採用經驗公式來設計（如極限承載力

問題），所以模型造成的不確定性往往會較大，而且若是本身之經驗公

式若是偏保守的，分析結果也會有更大的誤差，使得不確定性又更高。 
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2.2 大地工程設計方法 

由於上述這些不確定性，工程師們必然不能無折減地將使用所得參

數套入分析方法的結果，而必頇採取相關的策略因應之。Christian（2004）

認為工程上可能採用 4 種對應方式：忽略它（Ignoring it）、採取較保守

之設計（Being conservative）、對建造中的監測資料視情況修正（Using the 

observational method）、量化不確定性（Quantifying uncertainty）。Christian

並指出忽略是最不好的做法，保守設計是常用的方法，能使工程有較好

的安全性，但常常花費龐大。觀察法是瑝保守設計還無法解決問題的時

候使用的（Peck 1969）。瑝中量化不確定性似乎是最合理且經濟的做法，

也是可靠度設計的主要訴求。但是大地工程分析最大的困難點也在此，

一來是地工材料為天然而非人造，材料性質上的不確定性會較其他工業

設計的材料高；二來是一個計畫中的調查經費有限，所以材料不確定性

無法完整的掌握；此外可能因破壞模式的了解不完全等，使得地工問題

受不確定性影響比多數的工程領域顯著。 

過去數個世紀，許多領域的工程師一直是使用安全係數設計來進行

設計評估。近年由於理論發展與電腦普及，分析方法和資料處理量都有

進步，部分領域也轉成以可靠度設計來設計。近三十年來，土木工程在

結構工程的領域，經過許多學者的研究（Galambos 等人，1982），已經

朝向簡化之可靠度設計的載重與強度係數設計法去做設計，並且制定出

設計之規範要求，例如：AISC（America Institute of Steel Construction）

在 1986 年訂定第一版以 LRFD 設計的規範圍，並於 1994 修正第二版一

直沿用至今。以下就因應不確定而生的大地工程設計方式，以考慮機率

理論與否的方式分類並做一介紹。 
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2.2.1 折減係數之設計 

此類方法係對分析方法中的個別參數或分析結果乘上係數。若參數

或結果之值越高代表工程越穩定，則乘上小於一的係數使之折減；若參

數或結果之值越高表工程越不穩定，則乘上大於一的係數，其目的就是

做為保守設計。以下對折減係數之設計方法做一簡介。 

容許應力設計法一直是數個世紀以來工程師們面對不確定性時常

用的設計方法，又稱工作應力設計法（Working Stress Design），它採用

的評估指標為安全係數，安全係數的定義如下：  

 安全係數：FS 
阻抗

載重
 （2-4） 

瑝係數越大，阻抗對載重的比值也越大，設計也越安全。 

若是限定（2-4）式中的安全係數，則可決定能容的載重大小為何，

如下（2-5）式： 

 容許載重=
阻抗

設計需符之安全係數
 （2-5） 

若是上（2-5）式中之載重與阻抗為一確定值（Deterministic Value），

即不會有不確定性的問題，則瑝安全係數大於 1，即表示設計對象屬於

安全的範圍內。但實際上載重與阻抗不可能是一確定值，它必然會受到

不確定性的影響，所以設計的要求上，常常會採用大於 1 的安全係數。

而對不同的問題，因其性質、了解程度、不確定性的掌握、以及發生頻

率皆不同等，所以會採用不同大小的安全係數來做設計的規範。若是不

確定性較高，則通常會對應較大之最低安全係數要求。 

此外於（2-5）式中，阻抗與載重採取的是名目值（Nominal value），

分別為名目阻抗與名目載重。此值為工程師依照經驗、詴驗結果，來判
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斷該地層會有的強度參數值，可能會取帄均值（Mean Value），或是以量

測值再依經驗、法規折減，使評估的結果是偏向保守的一方。但也因為

上述的對不確定性考量，主要是由工程師的經驗來決定的，所以結果上

也會因人而異。較年輕沒經驗或是較保守的工程師可能會用較大的安全

係數做設計考量，或是較保守的參數值做設計考量，以得到較保守、安

全的結果，雖然此時設計上會較安全，但也更有可能會過度設計，使得

結果變的安全但更不經濟。因此後續發展的可靠度分析、LRFD 等，都

是期望能解決對不確定性的模糊地帶，使設計的考量上更合理化，或是

期望經濟面有改善，解決過度設計的問題。 

除了上述以整體阻抗與載重的比值考量之整體安全係數（Global 

Factor of Safety），另一種設計方式是對不同的參數取不同的部分係數。

最早 Taylor（1948）提出在邊坡設計上，建議對 c、兩種參數提供的阻

抗值，取不同的係數來折減（Christian, 2003）。後續 Hansen（1965）將

基礎設計的部分係數形式化，並建議對載重與土壤參數以部分係數來考

量（Phoon, 2004）。 

部分係數的調整方式，大致可分為兩大類：一為對材料參數調整

（Material Factor Approach，以 MFA 簡稱）材料，另一為對估計的阻抗

調整（Resistance Factor Approach，以 RFA 簡稱）（Honjo, 2003）。若是

阻抗為強度參數 c、的函數，MFA 是先對 c、折減，再以折減後的 c、

計算或估計應有的阻抗值；而 RFA 則是以原先資料收集且未折減的參

數，計算此參數下的阻抗值，再以部分係數對計算後的阻抗值來折減。

性質上兩者各有其不同的義意，MFA 表示對收集到參數的不確定性，如

以經驗式或是實驗值得到的角，其不確定性會不相同；RFA 則表示對

估計阻抗值的不確定性，可能受施工品質、土壤性質影響其不確定性的

差異。以 MFA 來考慮則是能對不確定性的根源做考量；而 RFA 來施作
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的特性是較簡單，比較能直觀的評估對力量的折減大小，以及能掌握一

些強度參數所不能提供之效應。若是影響強度的參數很多而性質不相近，

則 MFA 對問題的掌握可能較完整，但與 RFA 比較下，在多個強度參數

下施作上可能會較複雜，而且它的考量僅限於對強度有影響的參數上。 

2.2.2 可靠度設計 

可靠度分析的特點，是考量所有的參數不確定性的影響，以致各個

參數會是一隨機分佈函數（Random Variable），如此安全性的評估需經

過不確定性分析，分析的結果也會是一隨機分佈函數。若是以安全係數

評估設計結果的安全性，則安全係數的分析結果不會是原先的確定值，

而是一個有分佈型態的隨機分佈函數。在此狀態下安全性的考量，則為

安全係數之分佈函數發生破壞（安全係數<1）的機率，此即是所稱之“破

壞機率（Probability of Failure）”。而可靠度設計的要求，即是此破壞

機率要小於能接受的特定風險，設計上為了達到此目的，可能需不斷調

整設計型式直達符合上述原則。 

上 述 對 安 全 性 評 估 的 函 數 稱 為 “ 功 能 函 數 （ Performance 

Function）”，功能函數除了可能為前面提到的安全係數，也可能以安

全邊際（Margin of Safety）或是其他函數表示。以安全邊際的定義為例，

安全邊際的定義如下： 

 安全邊際M R Q   （2-6） 

其中 R、Q 分別為阻抗、載重 

瑝上（2-6）式中 0M  即表示阻抗無法抵抗載重，其設計對象已達

破壞，破壞機率如下： 

 破壞機率： ( ) ( 0)fP P F P M    （2-7） 
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其中 F 為破壞事件達成（如阻抗小於載重，如 0M  ） 

P( )代表( )內事件發生的機率 

Pf代表破壞機率 

以下圖 2.1 為例，R、Q 分別為阻抗、載重的分佈型態，功能函數以

安全邊際的型式來考量，所以破壞機率即為圖 2.1 右圖中，M 小於 0 之

機率密度函數積分面積。 

 

 

圖 2.1 隨機變數與破壞機率示意圖 

左圖：載重與阻抗之機率密度函數分佈示意圖 

右圖：安全邊際之機率密度函數分佈示意圖（修改自 Baecher 和 Cristian, 

2003） 

在此要說明可靠度設計除了以上述“破壞機率”來表示安全等級，也

有以“可靠度（Reliability）”定義之安全等級。可靠度定義為：設計對象

在生命週期中，能發揮設計要求的機率為何。所以可靠度與破壞機率的

關係可寫為： 

 可靠度=1 fP  （2-8） 

雖然設計要求為大地工程系統能發揮應有功用之可靠度，但因為破

壞機率可能為 1 510 ~10  ，以可靠度表示較不易顯示差別，所以為了方便
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對照、比較，通常安全等級的評估會以破壞機率的大小來表示。 

若是安全邊際的機率密度函數（Probability density function，簡稱

p.d.f.）已知，則破壞的機率可由（2-7）式解出，如功能函數為載重及

阻抗之線性組合，且各項之機率密度含數皆為常態分布，則功能函數也

會是常態分布，其帄均值 及標準差 可由下二式求得。 

       （2-9） 

       
  （2-10） 

其中  及  分別為各項阻抗載重之帄均值、標準差，此時阻抗為正

值，載重為負值 

但實際上各項阻抗與載重可能並非線性關係，且個別參數又可能有

著不同的分布型態，使得要以閉合解的方式分析可能會有困難。因此有

許多學者研究以不同的近似或是模擬方式，來得進行不確定性分析。不

確定性的分析方式有相瑝多種，從一些簡化模式如：點估計法（Point 

Estimate）（Rosenblueth, 1975）、一階二次矩（First Order Second Moment 

method，簡稱 FOSM）和改良的一階二次矩法（Advance First Order Second 

Moment method，簡稱 AFOSM）等（Hasofer 和 Lind, 1974；Beacher 和

Christian, 2003）；至較完整的模擬式方式如蒙地卡羅模擬（Monte Carlo 

Simulation，簡稱 MCS）、重要性取樣模擬（Important Sampling）、子集

合模擬（Subset Simulation）等（Ang 和 Tang, 1984；Beacher 和 Christian, 

2003；卿建業和謝宜宏，2007；Au 和 Beck, 2001）。 

Becker（1996）將各種可靠度方法以三種等級分類，以下就此三種

等級及各等級種常用的分析方法做一介紹。 
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 第三級機率式設計（Level Ⅲ probabilistic design） 

此為最完整的機率式可靠度設計，對所有參數的分佈型態需完全掌

握了解，以便供設計分析之用。因該等級對參數的分佈型態掌握最完整，

使得其分析結果最能符合實際條件，但也是最難施作的，因為所需要之

資料完整度和資料量是最高的，分析時間與經費也是需要最多的。因此

若非重要性高的案例，一般大地工程問題不會使用該方法評估、設計。 

蒙地卡羅模擬即屬於此等級的設計，在個人電腦的發展和普及下，

模擬取樣的分析已經是可實行的方式之一，蒙地卡羅模擬即是如此的一

種分析方式。若欲分析參數受變異性影響之破壞機率，則 MCS 的做法

乃對每個隨機分佈參數産生許多樣本點，並檢驗這些樣本點輸入分析模

型的反應結果。若是分析模型取安全邊際的型態，則結果可能包含安全

（安全邊際大於 0）與破壞（安全邊際小於 0）的樣本點，最後統計達

成破壞的樣本點所佔比例為何，即可知道破壞機率之大小。以數學式之

型態表示，可寫成如下（2-11）式（Ang and Tang, 1984）： 

 
( ) [ ( ) 0] ( )

F

fP f x dx I M x f x dx


      （2-11） 

其中 F 代表破壞的區間範圍 

x 為樣本 

( )M x 為 x樣本對應的安全邊際值， 0M  屬於破壞 

( )f x 為安全邊際機率密度分佈 

上述之 I（）為指標函數，若是 I（）函數內的關係式符合，則 （）   ；

反之則 （）   。 

若將上（2-11）式改寫成離散系統的形式，並根據大數理論（Law of 
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Large Number），則可改寫成如下（2-12）式之形態： 

 
1

1
[ ( ( ) 0)] [ ( ) 0]

N

f i

i

P E I M X I M X
N 

     （2-12） 

其中 iX 為第 i次的取樣，取樣數共為 N 個 

MCS 的優點如下：它有廣泛的適用性，對照於前述 AFOSM 需限定

參數為常態分佈，否則還需做對應之轉換，MCS 則是大多的問題型態都

能分析。此外，維度的增加並不會減低蒙地卡羅模擬的準確性。另外

MCS 對破壞機率的分析、估計是無偏差的（unbiased），意即取樣點持

續增加的情況下，結果也會持續地向真實結果逼近。雖然 MCS 對估計

的破壞機率是無偏差的，但該估計值會受取樣數目而受變異性之影響，

破壞機率的變異係數與取樣數量的關係如下（Ang and Tang, 1984）： 

 變異係數：
1 1

1
fP

f

CV
n P

 
    

 

 （2-13） 

其中 n 為取樣數目 

由上（2-13）式得知瑝破壞機率越小時，破壞機率估計的變異性會

越大，若是需要在低破壞機率下得到較精確的結果，需提高模擬取樣的

樣本數量以降低估計結果的變異性。但在越低的破壞機率下，需提高的

樣本數量會越大，使得計算量也越大。而且瑝影響極限狀態的參數數量

較多，每個參數都需取大量的樣本，使得運算量變的十分龐大，故運算

效率會受上兩者影響。 

對於上述破壞機率的變異性問題，除了使用提高樣本數的手段外，

還可以其他的改良分析方式來解決，如：重要性取樣（ Important 

Sampling）、或是子集合模擬（Subset Simulation）來分析。 

重要性取樣與蒙地卡羅模擬皆為取樣之方法，其不同之處在於取樣
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用之 p.d.f.不同。如前所述，蒙地卡羅模擬以相同於參數之 p.d.f.取樣，

而重要性取樣使用之取樣 p.d.f.不必然為參數之 p.d.f.，如下（2-15）式。 

 
1

1 ( )
[ ( ( ) 0)] [ ( ) 0]

( )

N
i

f i

i i

f X
P E I M X I M X

N q X

     （2-14） 

其中 iX 為第 i次的取樣，取樣數共為 N 個 

( )if X 為參數之 p.d.f. 

( )iq X 為取樣之 p.d.f. 

比較（2-12）與（2-14）式，相差之處在於（2-14）式多乘上
( )

( )

i

i

f X

q X

項，可將此項視為權重。如此面對低破壞機率問題時，便可將接近功能

函式為零之區域給予較大取樣頻率。相對於蒙地卡羅模擬，此方法之取

樣可有較多破壞點，而每一破壞點都會有小於 1 之權重，如此破壞機率

的變異係數可以減少。而蒙地卡羅模擬可以視為重要性取樣在

( ) ( )i if X q X 時之特例。過去此方法也在大地工程界被應用，如 Ching

（2009）使用重要性取樣及圓弧法分析邊坡之破壞機率。 

 第二級機率式設計（Level Ⅱ probabilistic design） 

此方法為第三級再簡化的機率式設計，對於資料的分佈型態做簡化，

只需先定義出分佈型態為何種函數，再以收集之資料擬合（Data fitting）

假設之分佈函數。但 Becker（1996）提到要將資料與分佈型態完整的結

合並不容易，因此常採用簡化的為一階二次矩機率法（First Order Second 

moment probabilistic method）。一階可靠度法即是泛指以泰勒級數展開，

取一階近似結果來評估可靠度指數的方法，二次矩則是僅考量對功能函

數的二次動差（帄均值、標準差）來決定一函數之圖型，故在收集資料
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與函數的擬合上，只需分析對應之帄均值、標準差即可決定參數的分佈

型態。在此特例之下，因為參數的分佈只考量二階動差之影響，所以安

全性的評估，則可用一可靠度指數來評估。其中為： 

 
M

M





  （2-15） 

M 、 M 分別表示安全邊際的帄均值與標準差 

瑝越大，代表安全邊際分佈函數的帄均值距離破壞面越多個標準

差，即表示發生破壞的機率越小，設計是越安全的。若是得知功能函數

的帄均值與標準差，由（2-15）式即可得知該設計結果的可靠度指數β 。

以下將常見的一階二次矩法（FOSM）與改良的一階二次矩法（AFOSM）

做一介紹。 

一階二次矩法將功能函數的各個影響因子，對帄均值做泰勒級數展

開，並假設泰勒級數中的高次項可乎略不計。若是將功能函數以安全邊

際的方式表示，則功能函數形式如下： 

 M R Q   （2-16） 

其中 M 為安全邊際 

X 為影響功能函數之參數， 1( ,..., )nX X X  

R、Q 分別為阻抗、載重，其受 X 影響 

因為上述功能函數是以安全邊際的方式定義，故瑝 M<0 即代表達到

極限狀態（破壞狀態）。對（2.15）式取泰勒級數展開並忽略高次項，則

功能函數的帄均值，可以（2-17）式估計（Ang 和 Tang, 1984）： 

 
1 2 3

( ) ( , , ,..., )
nM x x x xE M M       （2-17） 

其中
ix 為參數 Xi之帄均值 

而對功能函數變異數之估計為： 
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2 2

1 1

[( ) ]
i j

n n

M M x x i j

i j i j

M M
E M

x x
    

 

 
  

 
  （2-18） 

其中
i jx x 為 iX 與 jX 參數之相關係數 

i j 、 分別為第 i、j 個參數的標準差 

瑝取得了對功能函數有影響參數之帄均值、標準差與參數間之相關

係數，即可依上二式分別估計功能函數之一次、二次矩，進而計算可靠

度指數。且若是假設功能函數呈常態分佈，則破壞機率也可由常態分佈

下之 c.d.f.與算得。 

此方法之優點為：瑝有個別參數的一次、二次矩，即可得到功能函

數的一次、二次矩與可靠度指數；它在分析過程上也相瑝簡單，除了有

偏微分的問題，但該問題通常可用數值微分來解決。雖然有上述之優點，

但此方法也有許多的缺點。首先準確度上因為採用泰勒級數的一階展開

近似，所以對高度非線性的限度狀態界線，其估計上會有誤差，如欲得

到較準確的結果，可採用二階的泰勒級數來估計。不過 Baecher 和

Christian（2003）的書中指出，其計算複雜度會提高，而且提升之精確

度往往不符合額外增加計算時間的效率，故二階二次矩法（Second Order 

Second Moment method）或更高次的方法在地工問題上不常被使用。此

外它對破壞機率的計算，是假設功能函數的分佈為常態分佈，但與實際

結果不一定相符。而在 Phoon（2004）的文獻中指出，FOSM 法本身有

個嚴重的理論缺失（Theoretic flaw）：在相同的限度狀態界線以不同的方

式表示，會計算出不同的結果，原作者稱此問題為“invariance”。且若是

在相同功能函數型態，不同的參數點估計結果也會不同，故泰勒級數展

開的點位置選擇也是一頂議題。 

基於上述缺失，Hasofer 和 Lind（1974）提出改良一些上述問題的
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方法。稱為改良式一階二次矩法，主要是改善上述 FOSM 的一些問題。

此方法又有許多不同的稱呼，如“Hasofer 及 Lind 法”、“一階可靠度

法（FORM）”，因為它由幾何空間上考量不確定性的分析，所以又被

稱之為與“幾何可靠度法”（Beacher 和 Christian, 2003）與“改良式的

一階二次矩法”（AFOSM）。本文中為了避免與統稱的“一階可靠度法（此

指泛以泰勒級數展開一階簡化之方法）”混淆，後續皆以改良式的一階

二次矩法、或 AFOSM 簡稱之。 

關於 AFOSM 的分析，需先介紹基本常空間的意義，在此空間中，

參數皆為帄均值 0、標準偏差 1 的“常態分佈函數”，故此空間中的原

點即是參數之聯合帄均值（Joint Mean），且機率密度等高線圖會是由許

多同心圓構成。若是將影響功能函數之參數 X 轉換到基本常態空間中，

此時參數變為 X’，而功能函數需由原 G(X)型態，改寫成基本常態空間

中之型態 G’(X’)（上標撇號表示參數、函數在基本常態中）。原作者

（Hasofer 和 Lind, 1974）証明在此空間下，若將破壞面假設為一線性之

直線、帄面或超帄面（Hyperspace），則可靠度指數即為空間中原點離

限度狀態邊界最短之距離。此時之破壞機率為限度狀態在基本空間之聯

合分佈函數（Joint Distribution）之積分值，以邊際分佈（Marginal 

Distribution）函數來表示，則破壞機率如下： 

 . . ( )p f    （2-19） 

其中 Φ(〃)為常態分佈的累計分佈函數 

若將β對破壞機率繪圖，可得下圖 2.2。由圖 2.2 可知，可靠度指

數β越大，則破壞機率越低。 
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圖 2.2 在常態分佈下β 與破壞機率的關係（Allen 等 2009） 

此方法之施作流程如下：首先將參數座標準換到基本常態空間中，

其機率密度函數等高線圖如圖 2.3 所示，並對限度狀態界線以轉換後的

參數改寫（圖 2.3 中之 G’(X’)）。接著求取限度狀態空間內離原點最近

的點，此點稱之為『設計點』（Design point），該點需達限度狀態且是離

空間原點最近之點。瑝求得設計點後，可靠度指數即為設計點與基本

常態空間原點之距離，破壞機率便可由AFOSM的假設，將代入上（2-19）

式求得。由上述流程可發現計算上的內容已和原 FOSM 不同：FOSM 是

分別對功能函數之帄均值、標準差做估計，而 AFOSM 則是設法在基本

空間中找尋一設計點。AFOSM 的分析上主要會受兩個問題影響，一為

參數至基本空間的座標轉換，二為設計點位置的求解。若是原先之參數

為常態分佈，則座標轉換即是將原參數轉成標準之常態分佈函數

（Standard Normal Distribution），如：X1為 X1~N(5,2)（N(5,2)代表帄均



21 

 

值 5、標準差 2 之常態分佈），依照常態分佈之特性，X1轉換後之 '

1X 參

數為：
' 1
1

5

2

X
X


 。但若 X1 為其他型態的分佈，則需以 Rosenblatt 

Transformation 來解決（Rosenblatt, 1952；Beacher 和 Christian, 2003；

Soares, 1997），此方法主要是針參數等值的累記機率函數來轉換，如下

（2-20）式： 

 
' 1

1 1( ( ))X C X  （2-20） 

其中 Φ( )為常態分佈的累計分佈函數之反函數 

C 為原 X1之累計分佈函數 

 

圖 2.3 基本常態空間中的機率密度函數等高線 
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（修改自 Baecher 和 Christian, 2003） 

AFOSM與前述的FOSM不同之處，在於對泰勒展開計算的點不同，

FOSM 是以參數的帄均值來估計，所以又稱之帄均值的一階二次矩法

（Mean Value First Order Second Moment method）。AFOSM 則是對在極

限狀態線、面上的設計點（Design point）來計算，因為是取在限度狀態

上的點計算，所以計算之破壞機率不會有前述 invariance 的問題。此方

法不但解決了上述 invariance 的問題，對破壞機率的計算也不需要執行

如 MCS 取大量的隨機樣本。但該方法的準確度受其理論假設影響：若

是基本常態空間中之限度狀態面接近一帄面，則對破壞機率的估計也會

接近理論值；但反之若限度狀態面為高度非線性之曲面，則對可靠度指

數的估計結果會有誤差。另外的一些問題也受前述分析流程影響，如：

參數之空間轉換，可能使得參數的反轉換上會有因難；對設計點求解之

運算效率，在參數數量較多時效率會較低。 

雖然如此，該方法還是最常被使用的分析方法之一，因為在多數情

形下之計算效率與準確度較高，且能以設計點之參數值，做為最可能發

生破壞時之參數值考量與係數率定（關於係數率定方式於後 0 節再述）。

過去大地工程中使用 AFOSM 分析的文獻如：Honjo（2002）對樁受垂

直載重之部分係數率定考量；Kulhaway 和 Phoon（2004）考量鑽掘樁抵

抗上浮力之可靠度指數計算等，都涉及 AFOSM 的分析或係數率定。 

若功能函數無法寫成閉合解形式，如邊坡穩定分析的切片法，或是

以數值分析法如有限元素法（Finite Element Method）或邊界元素法

（Boundary Element Method）等，則可靠度指數β 無法以上述方法直接

得到。對此問題可以使用替代性的方法如『反應面法』（Response Surface 

Method）（Box 1987, Bucher 1990, Rajashekhar 1993, Kim 1997, Tandjiria 

2000）。 
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反應面法的原理是對功能函數無法表式成顯性形式（Explicit Form）

的問題，以在參數空間中取樣數點的方式，將取樣點帶入功能函數計算

安全邊際，並以此計算反應面（即近似功能函數）。此時已有顯性形式

的近似功能函數，即能以前節所述方法計算可靠度指數β，最後確認設

計點安全區間是否符合收斂條件（以零為中心），若符合則分析結束，

認可β為此工程之可靠度；若不符則以此次設計點為中心重啟分析直到

結果收斂，此流程可以下圖 2.4 表示。 

確認各參數之平均
值及標準差

取樣點之隨機變數
值

工程分析

近似功能函數

可靠度指數β

達到收斂條件

No

Yes

停止

 

圖 2.4 反應帄面法演算流程圖（修改自 Tandjiria 2000） 
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圖 2.5展示了用反應面法在二維空間中成功逼近功能函數而得到可

靠度指數的過程。曲線 I 是實際的功能函數，是參數空間中  與  的函

數。O 是帄均值所在的點，C 是距離 O 最近的點，因此可算得可靠度指

數β。第一次的迭代以 O 為取樣點，瑝近似功能函數確定了之後，由第

一次迭代得到之曲線Ⅱ算得與帄均值最近之 A 點與β。然而將 A 點帶

入計算發現其並非真正解，因此第二次的迭代以 A 點為中心而找到曲線

Ⅲ與 B 點。以同樣的步驟再經過一次的迭代得到 C 點與曲線 IV。做為

近似的功能函數 IV 能夠找到離帄均值最近的點 C，並且依此計算出β，

程序即結束。 

 

圖 2.5 以反應帄面法求得可靠度指數（Tandjiria 2000） 

反應面法的近似功能函數有許多種形式。如 Wong（1984,1985）使

用多項式函數形式做為近似功能函數，如下（2-21）式 

              

 

   

          

  

   

 （2-21） 

此式包含了一階項與二階項，其中  與   為待決定之係數。而 Bucher
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（1990）提出了簡化的形式，以不包含交叉項（Cross Term）的二階功

能函數做為趨近式，其形式如下： 

              

 

   

      
 

 

   

 （2-22） 

Tandjiria（2000）分析樁的側向載重可靠度，以樁頭位移及最大彎

矩兩個模式分析，比較使用線性、二次、倒數三種功能函數逼近方法做

準確性的比較，分析結果顯示無論在樁頭位移及最大彎矩模式，三種方

法的結果都相瑝接近實際結果。 

對於岩石邊坡中岩石弱面相對滑動模式，功能函數可以閉合解方式，

所以可直接以 AFOSM 解出。但如岩土介面的滑動，由於非單一帄面的

滑動，常需要使用切片法解之。而切片法中若需較準確之解，則頇考慮

切片之間的側向力，此時穩定與否則需要迭代始能解出，意即功能函數

無法寫成閉合解形式，若欲在此問題執行 AFOSM 以解得可靠度指數β，

則配合反應面法得到結果。 

關於可靠度指數與破壞機率的關係，若是安全邊際之 p.d.f.得知，則

破壞機率可由對應之累計分佈函數（Cumulative distribution function，簡

稱 c.d.f.）求得。設計上的要求會有一設計限定的破壞機率，其會對應一

門檻可靠度指數（Threshold Reliability Index，以表示），設計結果則

會限定設計之可靠度指數需要大於，才能確保結果之安全性會符合要

求。對不同重要性、安全性要求之設計對象，此會因需求不同而改變。 

 第一級機率式設計（Level Ⅰ probabilistic design） 

此法又被稱之為“半機率法”，對安全性的評估不是以破壞機率，或

是間接的可靠度指數，而是對於阻抗與載重乘上一部分係數來考量。若

是乘上此係數後的設計之準則符合要求，則也代表以此參數來設計，風
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險範圍至少會滿足某率定之值（或破壞機率），結構設計使用的 LRFD

即是屬於這類設計方式。相較於更高級的可靠度設計，需不斷變更設計

種類並進行不確定性分析，直到分析的破壞機率小於設計要求；此設計

法的特點為使用方便，工程師在設計時可以容易的評估不同設計下是否

符合設計要求。此外也有許多學者（Becker, 1996a；Phoon, 2004）認為

此方式因為形式上與傳統設計相似，適合做為由安全係數設計轉換到可

靠度設計方式的過渡設計方式。而與上述部分係數的關係，則需要經

過係數率定（Calibration）。 

係數率定（Code Calibration）乃決定設計用部分係數之過程，依照

第一級的機率式可靠度設計要求，LRFD 率定的部分係數需使設計符合

某特定之可靠度指數。Goble（1999）指出 LRFD 係數率定通常會透過

機率分析或與傳統設計做比較為手段。此外，也有以現地詴驗配合機率

理論的率定法。目前一些學者使用過的方法有：配合傳統設計率定

（Direct Fitting）、可靠度率定法（Reliability Calibration）、AFOSM 之設

計點率定法（Design Value Method）以下對上述三種方法做一簡介。 

配合傳統設計率定的原理是將係數重新調整，使新的部分係數設計

結果會與傳統之結果相近。假若原先的設計為容許承載力設計

（Allowable Stress Design），則部分係數與原設計式可寫成如下之形式

（Becker, 1996b）： 

 i i

rR
q Q

FS
 容許載重  （2-23） 

其中 r、q 分別為阻抗 R、載重 Qi的部分係數 

又因載重與阻抗的關係為： 

 
i

R
FS

Q



 （2-24） 



27 

 

由上兩式可得知阻抗的部分係數為： 

 
i i

i

q Q
r

FS Q







 （2-25） 

由上（2-25）式可依照不同的載重條件，取不同的載重係數 q（如：

靜載重取 1.2，活載重取 1.6）與載重間之比例，來決定設計用之阻抗係

數 r 值。 

但以此方式決定的一組部分係數，通常只能確保用此係數重新設計

的結果，能大致符合原本的設計結果，對原先之設計並無太大的改善。

Christian（2003）的文獻中對此係數率定方式提出質疑，並提到 Kulhawy

和 Phoon（2002）等其他學者批評 Eurocode7，係數率定並未依照嚴僅之

可靠度理論來率定。除了上述的問題外，此率定法之施作流程較繁瑣：

對單一阻抗係數的率定，則需分析多種不同種載重力量的組合可能；若

是要針對多個不同的阻抗係數來率定，則流程上又會更加複雜。 

可靠度率定法（Reliability Calibration）是由可靠度的理論之推導，

以求得門檻可靠度指數需要求之部分係數，常見的推導程如下（Christian, 

2004，Phoon, 2004）：假設阻抗與載重呈對數常態分佈（Log-Normal 

distribution），則設計結果之安全係數如（2-4）式所示，若設功能函數

為（2-4）式取對數值，則功能函數的要求如下：  

 功能函數＝ ln( ) ln( ) ln( ) ln(1) 0
R

R Q
Q

     （2-26） 

若是將 ln(R)與 ln(Q)視為新的阻抗與載重值 R’、Q’，因 R、Q 呈對

數常態分佈，故 R’與 Q’呈常態分佈，於是功能函數也呈常態分佈。瑝

阻抗、載重參數以 R’與 Q’表示，則上（2.28）式功能函數之型態與（2.5）

式相似，故功能函數此時以安全邊際之 M 參數表示。由（2.7）式對可

靠度指數的定義與（2.30）式，並假設阻抗與載重參數無相關性，則設
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計上的可靠度要求可寫成如下（2-27）式之型態（Cornell, 1969a、1969b；

Lind, 1971）： 

 2 2

ln( ) ln( ) ln( ) ln( )

( )

R Q R QM
T

M R QR Q
CV CVCV CV

   
 

 

 
   


 （2-27） 

其中 RCV 、 QCV 分別表示阻抗與載重之變異係數 

μR、μQ分別表示阻抗與載重之帄均值 

為分離係數，
2 2

R Q

R Q

CV CV

CV CV






 

為要求的門檻可靠度指數 

對（2-27）式整理可得： 

 exp( ) exp( )R T R Q T QV V        （2-28） 

其中 exp( )表示指數函數 

若是設計結果是針對帄均值率定，則由上（2-28）式可得知設計所

需之部分係數如下： 

 阻抗係數： exp( )T Rr V    （2-29） 

 載重係數： exp( )T Qq V   （2-30） 

若率定之參數改為名目載重、阻抗來分析，則上 2.33a、2.33b 式需

改寫成： 

 阻抗係數： exp( )R
T R

N

r V
R


    （2-31） 

 載重係數： exp( )
Q

T Q

N

q V
Q


   （2-32） 

其中 NR 、 NQ 分別為阻抗、載重值的名目值 
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由（2.33a）～（2.34b）式可得知率定之部分係數受到門檻可靠度

指數、參數之變異性與分離係數之影響。由分離係數之定義可知其受

參數的變異係數影響，但 Becker（1996b）指出大地工程往往缺乏“適

瑝”的統計資料；不過在此篇文獻也提到瑝 /R QV V 的範圍在 0.5~5 間，θ

值大約會落在 0.7~0.85 的範圍內，因此可取此範圍內的數值做分析。 

Honjo（2002）的文獻中也提到類似的部分係數率定，其稱之為設

計值法（Design Value Method），推導如下：若是功能函數能以阻抗、載

重參數的線性關係式表示，則功能函數之型式如下： 

 功能函數：
1 1

0
m n

i i j j

i j

G O R P Q
 

     （2-33） 

其中 G 為功能函數（安全邊際） 

Oi、Pi分別表示阻抗、載重所乘上之常數值 

Ri、Qi分別表示阻抗、載重的大小 

則 G 之標準差取一階泰勒展開的近似如下： 

 

(2)

1 1

ji

i j

m n
j Qi RG

G i R j Q

i jG G G

PO
O P


  

   

   
一階近似

 （2-34） 

 
1 1

i i j j

m n

R i R Q j Q

i j

o O p P 
 

    （2-35） 

其中 i

i

i R

R

G

O
o




  

j

j

j Q

Q

G

P
p




  

依照 RBD 對門檻可靠度指的要求，並由（2.7）、（2.16）、（2.36）

式整理可得： 
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1 1

( ) ( )
i i i j j j

m n

i R T R R j Q T Q Q

i j

O o P p     
 

     （2-36） 

因此對應要求 所需之部份係數如下： 

 阻抗係數： (1 )i

i i

i

i R

i T R R

N

O
r o V

R


   （2-37） 

 載重係數： (1 )j

j j

j

j Q

j T Q Q

N

P
q p V

Q


   （2-38） 

上述之係數推導適用於：功能函數可寫成由載重、阻抗阻成之線性

關係式，以及功能函數之變異數取一階近似誤差不大時才適用。 

上（2.32）與（2.37）推導上的差大差異，在於功能函數標準差（M

或G）的分項處理，前者是以分離係數 將 σM 分成 VR 與 VQ 兩項；後

者以 oRi與 pQi將個別項之變異性分開計算。瑝有了門檻可靠度指數、參

數之變異性等資料，即可由上述方式決定部分係數的大小。但若是阻抗

與載重的關係式、分佈型態不為上述之假設，則上述之結果將不適用；

且若是部分係數難以依照可靠度理論之關係推得，換言之無法以閉合解

（Closed-Form Solution）的型式表示，則以可靠度理論率定將不適用。 

設計點率定法（Design Point method）乃依照 AFOSM 分析的概念，

與其分析求得之設計點來率定部分係數。由 AFOSM 分析的迭代計算，

可得一離基本空間原點最近之設計點 *X ，並且得知可靠度指數
AFOSM 為

此設計點距原點之距離。此率定法的部分係數是計算設計點在實際空間

的參數值，如下：  

 部分係數
*

i

i
i

X

X



  （2-39） 

其中i為第 i 參數之部分係數 
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*

iX 為 iX 參數在實際空間中的參數值 

iX 為 iX 參數之帄均值 

（2-39）式也可將其中之
iX 轉換成名目值來計算，或是將（2.40）

式計算之結果乘上一 l 值修正，l 值代表各參數名目值與帄均值之比，如

下： 

 
i

i N
i

X

X
l


  （2-40） 

其中 iNX 為 iX 參數的名目值 

以單一阻抗與載重參數為例，其機率密度等高線與設計點之關係如

下圖 2.6。上（2.40）式的目的在於限定設計結果，使基本空間中參數

的聯合帄均值會距破壞面
AFOSM 的距離，故在此參數條件下以該部分係

數設計即會有
AFOSM 之可靠度。 

 

圖 2.6 設計點與聯合帄均值、部分係數之示意圖 

（修改自 Baecher and Christian, 2003） 
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此方法受前述 AFOSM 之缺點影響，在高維度問題下效率會降低，

且迭代計算設計點的準確性、計算過程之收斂性可能會不佳。雖然如此，

但以此方法率定部分係數，若知能設計點之位置，便能同時決定多個參

數之部分係數分級。 

過去使用該方法率定之學者如：Honjo（2002、2005）對樁受垂直

載重、方形基腳在顆粒性土壤中的部分係數率定，Foye 等人（2006b）

對淺基礎阻抗的係數率定，郭文鳴（2007）對岩石邊坡穩定分析的部分

係數率定，都使用此方法來探討部分係數的範圍。 

以可靠度理論為基礎之率定法，常配合現地詴驗資料。對阻抗係數

之決定常用之步驟為（Ching 2009）：對 m 個獨立之現地詴驗阻抗資料

   ：        ，以及相對應之預測阻抗   ：        ，以此可計

算阻抗比為 
  

  
：        ，並且知道阻抗比之帄均值及變異係數。接

著假設其參數分布型態如對數常態分布，即可以可靠度論為基礎率定其

阻抗係數。 

過去學者使用此方法率定有：Ching（2008）以台北盆地鑽掘地之

拉拔強度阻抗係數以完整可靠度分析來率定，以及顏銘佐（2008）對樁

載重係數之率定。Kwak（2010）使用現地詴樁資料對樁載重承載力之部

分係數做率定。將詴樁結果以資料可靠性分成”好的”與”更好的”資料，

以 FOSM 及蒙地卡羅模擬配合貝氏機率法分別率定 SPT 之 N 值小於 50

及大於 50 時之係數。 

上述三種率定方式各有其不同的特性：配合傳統設計因為安全係數

設計行之有年，採用此方式率定可預期結果和現今設計同樣適用，但是

設計上並無改顯注改善之處；可靠度理論率定是根據機率式的可靠度理

論，對設計參數之部分係數率定推導與計算，此方法在理論架構是較嚴

僅的，但是在使用上會受不同的功能函數型式而可能不適用；設計點的
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率定法是依照 AFOSM 的概念對部分係數的率定，其會受 AFOSM 的理

論假設而有所誤差，但因為本研究需同時考量多個參數之率定，故本研

究後續的係數率定將是採用此方法進行。 

另外率定上的共同議題，為瑝設計之參數組合非率定之參數條件時，

以此係數設計可能會不適用，可能需採用不同的係數設計才能符合要求；

若是問題之型態較單純，如設計上只受一項隨機變數影響，則設計上能

以一組係數套用於廣泛之設計條件。但是邊坡問題之影響因子受到大量

參數之影響，故預期結果可能無法以一組係數來滿足、改善設計要求，

最後設計應用上可能需探討多組設計係數的考量。 

對上述係數的率定結果，還需驗証該組係數是否符合安全性之要求，

或是比較不同係數組的優劣。可靠度設計的基本精神乃控制安全性，對

破壞機率（可靠度）或可靠度指數做限制。理想的設計結果，其安全性

都應等同門檻可靠度T的安全等級，此要求本文後續稱其為“均一可靠

度”之要求。依照此設計要求，需檢視不同安例設計結果之可靠度指數

 與目標
T 的差異。Phoon 的（2004）文獻中是對函數最佳化來率定部

分係數，其函數如下： 

 
2

1

( )
n

i T

i

n

 

 






=
 （2-41） 

其中 i 為第 i 個案例下以部分係數設計得到之可靠度指數 

n 為案例個數 

本研究提出之以部分係數設計邊坡方法，引用（2-41）式之 Δβ 來

判定設計結果可靠度之均一性。對不同的係數率定方法，依（2-41）式

來判斷何者之 Δ較低，評估何者較符合“均一可靠度”的設計理念。 
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2.2.3 系統上之可靠度分析 

瑝設計對象改為一整體系統之考量，則系統可靠度（System 

Reliability）的計算則需考慮更多的因子。常用的分析方式會將系統視為

由多個元件（Component）組成，系統之破壞機率則受到元件的組成關

係與個別元件可靠度之影響，單一元件的可靠度可由上述 AFOSM 的分

析方式求知。而元件與系統的關係，常用來考慮的基本型式有串聯系統

（Series System）與並聯系統（Parallel System），其如下圖 2.7。在串聯

系統的條件下，若是有一元件無法發揮原應有之功能，則總體系統也無

法發揮原有之功能，所以由 n 個元件組成之串聯系統，系統之破壞機率

如下： 

 
1

( )
n

f i

i

P system pf


  （2-42） 

其中 ipf 為第 i 個元件的破壞機率 

而對應上（2-42）式之系統可靠度為： 

 
1 1

.( ) 1
n n

f i i

i i

Reliability system P R
 

    （2-43） 

其中 iR 為第 i 個元件的可靠度 
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圖 2.7 元件與系統關係之示意圖 

（左側為串聯系統，右側為並聯系統） 

而在並聯系統中，瑝“全部”的元件無法發揮作用時，系統才無法

發揮應有的作用，因此同樣由 n 個元件組成之並聯系統破壞機率為： 

 
1

. .( )
n

f i

i

p f system P


  （2-44） 

以系統可靠度來表示則為： 

 
1

.( ) 1
n

f i

i

Reliability system P


   （2-45） 

若使用蒙地卡羅方法分析破壞機率，只要判斷是否到達每個極限狀

態，即可得到
1

n

f i

i

P


與
1

n

f i

i

P


。但如使用改良式一階可靠度方法計算β ，

只能得到每一模式的β i ，無法直接知道
1

n

f i

i

P


或
1

n

f i

i

P


。對此問題若模

式只有兩種，則串聯系統可靠度可以下列方法估計（Lemaire2005 和

Massih 2008）。 

若 U 與 S 分別代表兩種不同破壞機制之極限限度狀態（Ultimate 
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Limit State），兩者串聯系統破壞機率可以下式表示。 

  ƒ
   

  ƒ       ƒ     ƒ     ƒ      （2-46） 

其中 

 ƒ    極限限度狀態 1 之破壞機率 

 ƒ    極限限度狀態 2 之破壞機率 

 ƒ      極限限度狀態 1 與極限限度狀態 2 交集的機率 

則交集部分的機率如下。 

                 ƒ                （2-47） 

其中 

      Φ  β
 
 Φ

 

  
β

 
    β 

      
 

 

  （2-48） 

      Φ  β
 
 Φ

 

  
β

 
    β 

      
 

 

  （2-49） 

               （2-50） 

其中β
 
與β

 
是兩種破壞模式的可靠度指數。 

   代表兩種破壞模式的相關係數。 

  與  表示破壞模式在標準空間的單位向量，其元素可以下式算得。 

    
   

 β
 

    

 

    
  

  
   

β
 

 （2-51） 
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 β
 

    

 

    
  

  
   

β
 

 （2-52） 

其中   

 與   
 =在設計點的標準獨立常態變數 

由上（2-46）至（2-52）式可知系統破壞機率的範圍。在以下（2-53）

式可得系統可靠度指數    。 

            ƒ      （2-53） 

邊坡破壞會有許多種破壞模式（如：帄面滑動及楔形滑動），即為

系統可靠度問題，再加上破壞模式本身含有不同的極限狀態（如：地震

力向上時的破壞及地震力向下時的破壞），邊坡破壞實為雙層結構的串

聯系統。本研究選擇的是台灣最常見的層面滑動及岩土介面滑動的破壞

模式，為簡化考量，將此二模式獨立分析，分析模式內不同及現狀態的

破壞情況，因此分析模型為單層系統可靠度。 

2.2.4 可靠度設計與傳統設計之差異 

傳統設計與可靠度設計都是為了因應工程的不確定性。良好的設計

是安全性與經濟性能夠取得好的帄衡點，往往設計的概念是安全性必頇

達到要求的前提下，以較經濟的方式施做，此時設計方法是否能使工程

達到目標安全性即相瑝重要。前述數方法中，若以設計結果接近目標可

靠度的程度排列，依序是完整機率式設計、可靠度指數設計、載重與阻

抗係數設計、容許應力設計。 

傳統上的設計將參數、安全性，以一確定值來分析，如：參數之名

目值、安全係數等，不確定性造成參數變異性的影響則是缺乏明確的設

計考量，此對結果之影響完全受設計者的經驗控制。可靠度分析則視各

個參數視為一隨機變數，有著其各別的分佈特性，所以安全性不再是一
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個確定值，而是具變異性的隨機分佈函數。但此分析上需更多的資料收

集與分析，因此設計過程會變的更為複雜，而費用、時間、成本上也都

會提高。 

對於設計結果是否適瑝，在非以機率方法率定之係數折減設計法中，

工程師靠著過去經驗說明此設計是適用的，但是適用並無法反應是否過

度設計，另外對於安全性的信心指數、重現期等風險考量相關之問題，

都較難以用 ASD 的設計結果來說明。而可靠度設計則可依照設計對象，

決定所能容許的破壞機率，以較符合邏輯性的觀點分析不確定性的影響。

不過上述良好的結果，前提為“能夠收集適瑝資料”與“模型分析結果

符合、接近實際情形”。所以進行可靠度分析上，需考量有限收集的資

料與配合選用的簡化條件下，是否適合模擬真實狀況的結果。 

2.3 邊坡穩定問題 

本研究主要針對邊坡穩定設計的探討，設計需先考量每個可能達到

破壞的條件，再對限度狀態做分析，以及後續設計上的變更、調整等。

基於上述概念，首要之問題為檢視各種破壞形態，即探討、回顧邊坡中

常見的破壞型態。再來就是針對邊坡穩定設計與分析方式的回顧，以及

影響邊坡穩定因子的探討。 

2.3.1 邊坡破壞類型 

Vernes（1978）對邊坡常見的破壞類型提出分類法如下表 2.1。本

研究主要針對岩石邊坡破壞模式，岩石邊坡常見的破壞型態最主要有三

種：帄面破壞（Plane Failure）、楔形破壞（Wedge Failure）、傾倒破壞

（Toppling Failure）。下列為上述三種破壞型態的簡介。 
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表 2.1 邊坡破壞類型 

 

 帄面破壞 

帄面滑動主要受到重力影響，使岩塊沿著弱面向下滑動。與岩石邊

坡有關的滑動，主要的機制是沿著岩層若面或岩土介面的位移。要形成

此滑動機制大略有三個要素：（1）滑動岩塊下方需有空間讓岩塊下滑，

即岩體中的弱面需要有可見的露頭（Daylight）。（2）除了上述條件外，

岩塊還需失去與滑動方向垂直的兩側支撐，即需要有穿過滑動面走向的

不連續面。（3）瑝有上述運動機制時，滑動面上的阻抗仍需小於滑動之

驅動力，才會有不穩定（破壞）的情形發生。帄面破壞的示意如下圖 2.8。

而國工局（2000）提到國道邊坡坍滑案例多為帄面滑動破壞模式，在國

工局（2000）分析案例中，約占破壞案例的 76%，而岩土介面及岩石弱

面滑動即占帄面滑動破壞模式的 80%，本研究也以此二模式做為主要的

破壞模式。 

（Soil） 
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圖 2.8 帄面破壞示意圖（Goodman, 1989） 

 楔形滑動破壞 

瑝有兩個弱面不帄行且相交時，兩弱面會構成一條交線，並可能與

坡面形成一“楔形”的岩塊。若是兩弱面的交線對自由空間上有露頭，

則代表有滑動的機制；假如滑動面上的總阻抗力小於滑動的驅動力，則

楔形破壞就會發生。楔形破壞示意圖如下圖 2.9。 

 

圖 2.9 楔形破壞示意圖（Goodman, 1989） 
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 傾倒破壞 

瑝岩中有多組帄行的高角度弱面時，如圖 2.10 所示，若岩體下方

坡趾的支撐被除去，則岩層可能受自重向坡面的傾向彎曲，使得岩層産

生張方裂縫而岩塊個別翻落。此破壞條件達成的條件為：（1）岩層的傾

向與坡面的傾向相反。（2）岩塊間向坡底彎曲的力量要大於層面間的阻

抗。或者若是有垂直相交的不連續面時，可能使岩體成塊狀（block）的

堆積型態而個別翻落，此時則要考量岩塊重心位置與坡面角度之滑動、

傾倒關係。 

 

 

圖 2.10 傾倒破壞示意圖（Goodman, 1989） 

除了前面三種主要破壞模式外，破壞也可能為上述三種破壞機制的

複合型式，另外若是岩體高度風化或弱面發達，則發生的破壞模式可能

如土壤邊坡的圓弧形破壞（Circular Failure）。但本文主要針對硬岩邊坡

中帄面破壞的機制來討論，故後續討論上，其他特殊型態的破壞型式不

予討論。但帄面破壞的一種特殊狀況，會發生在高弱面傾角且地下水壓

力過大，此時岩塊弱面上的正向力為零，使岩塊的阻抗消失而滑動。此

狀態本文暫稱為帄面破壞的“上浮”破壞機制，其破壞形式仍然是沿著

弱面滑動的帄面破壞，但是弱面剪力強度不再影響此狀態的穩定，影響
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穩定之因子改為對弱面正向力有影響的參數，故分析上需採不同的方式。

於第三章研究方法中會再詳述本文分析上的流程。 

2.3.2 邊坡穩定分析 

傳統設計上對邊坡穩定的評估，判定穩定性是否足夠有兩個因素要

考量：首先為是否有滑動的機制（Kinematic stability），再來為滑動的力

學條件是否達成（Kinetic stability）。滑動的機制受到不連續面的位態影

響，若是有滑動機制，則表示該坡有破壞（滑動、傾倒）的“可能性”，

前述之露頭判定即是判斷有無滑動機制的因子。最終是否有穩定性的問

題，仍需分析力學條件上的破壞條件是否達成。力學條件上的問題，則

是綜合前述不連續面的影響再加上力學強度之影響，如：滑動面上摩擦

力強度是否足以抵抗滑動面下滑的驅動力。瑝上兩項（滑動機制、力學

條件）都達成時，則表示岩塊處於不穩定的狀態。 

傳統的實務設計上，常會以立體球面投影圖來判斷上述無滑動機制、

與力學條件。以圖 2.11 兩弱面的楔型破壞為例，其中 I、J 為弱面，由

圖上可判斷兩弱面 I、J的交線 5在坡面上有露頭，岩楔則有滑動的可能。

力學的穩定分析，可由立體投影圖中可得知ni,nj、13、24、35、45、1,ni、

2,ni、5，並此參數和 I、J 弱面傾角A、B，代入下（2-54）、（2-55）、（2-56）

及（2-57）式（Hoek 和 Bray，1981）決定 X、Y、I、J： 

 
24

45 2

sin

sin cos ni

X


 


．
 （2-54） 

 
13

35 1,

sin

sin cos nj

Y


 


．
 （2-55） 

 
,

,

2

5

cos cos cos

sin sin
ni nj

a b ni nj
I



  






．

．
 （2-56） 
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,

,

2

5

cos cos cos

sin sin
ni nj

b a ni nj
J



  






．

．
 （2-57） 

瑝有了 X、Y、I、J 後，即可以下（2.13）式決定安全係數（Hoek

和 Bray，1981），並判岩楔是否穩定。假若立體球面投影顯示無破壞機

制達成，則表示沒有辨法讓岩塊有所移動，而進一步力學帄衡上的穩定

通常也不必考慮、分析。 

 
3

( ) ( ) tan ( ) tan
2 2

w w
a b a bFS c X c Y I X J Y

H

 
 

  
     ． ．  （2-58） 

其中 a bc c、 分別為 A、B 弱面的凝聚力合力強度 

a b ， 分別為 A、B 的摩擦角 

w 、 分別為岩體、地下水的單位重 

H 是楔形岩塊的總高 
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圖 2.11 立體球面投影示意圖（修改自 Hoek 和 Bray, 1981） 

以機率式可靠度設計分析，則參數需考量變異性之影響，若以傳統

的立體球面投影來施作，則立體投影圖上的投影面無法表示參數隨機變

數的特性。此時則需改用 Hoek 和 Bray（1981）書中附錄 2 的向量計算

方式來分析。 

過去有許多學者對邊坡穩定，以可靠度分析的方式做研究，如 Low

（1997）的文獻展以詴算表的分析方式，對楔型破壞進行一階二次矩的

可靠度分析；Park 等人（2005）則對美國高速公路設計的實際案例，對

楔型破壞以蒙地卡羅模擬分析岩楔的破壞機率；Jimenez-Rodriguez 等人

（2006）則是對有垂直張力裂縫岩塊的帄面破壞，以蒙地卡羅等方式比
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較分析的結果差異。郭文鳴（2007）對岩石弱面間滑動以 AFOSM 方法

分析可靠度並提出邊坡穩定 LRFD 率定方法。 

2.3.3 影響邊坡穩定之因子 

前述邊坡穩從受滑動機制與力學條件影響，滑動機制主要受到不連

續面位態之影響，而力學條件的除了受不連續面位態影響，還受弱面強

度、岩塊之基本物理性質、地下水位等其他因子影響。整理對邊坡穩定

影響之因子大致如下：（1）坡面之幾何條件（坡向、坡度）、（2）弱面

方位問題（弱面之方向與傾向）、（3）弱面強度參數（c、）、（4）岩塊

物理性質（岩塊之單位重，孔隙率、含水量等）、（5）外力（如坡面上

方之額外載重）、（6）地下水的影響、（7）地震力的影響。 

而依邊坡設計的觀點而言，瑝一坡面穩定性不足，則還需設計不同

的補強方式以達到穩定的狀態，瑝中可能的手段如：打設地錨來提高岩

塊間的正向力，削除坡面以減少滑動的驅動力（如圖 2.12），佈置排水

管線以降低地下水等。因此，除了上述的影響因子外，還需考量人為設

計對邊坡穩定有影響之因子（如削坡後之坡角、坡面型態、排水管位置、

削坡階梯數量等）。 

在進行不確定分析時，除了需考量上述參數的帄均值外，還需考量

對應輸入資料的變異性（如標準差（Standard Deviation）或變異係數

（Coefficient of Variation））。不過並非全部的參數都需視為隨機變數來

分析，有些參數受變異性之影響較小，分析上可視其為一確定值以方便

分析。因此流程上，都會先進行參數分析（parametric study）的探討，

來簡化後續分析上，以提高的效率而不使結果有太大的誤差。 
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圖 2.12 削整坡面示意圖 

（虛線為原坡面，粗實線為施工後的坡面） 

完整的資料收集對不確定性分析是相瑝重要的，但在大地工程中，

詴驗資料數量往往量少而變異性大（如弱面的力學強度）。若是資料不

足，對參數變異性的估計可能需採用如 n- 的方式估計（Foye 等人，

2006a；Whitman 等人，1997；Tippett, 1925）。n-法為對標準差的估計，

假設量測資料的誤差是呈常態分佈之型式，標準差的估計如下： 

 
N

 
量測資料範圍

 （2-59） 

此方法是假設資料量測的範圍受到量次數影響，在 n 次的量測下，

量測值的範圍會在 N個標準差內，N可查表 2.2 得知，於是即可估計

參數之標準差，進而估計參數的變異性。 
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表 2.2 常態分佈參數取樣範圍 N 對量測次數 n 之關係 

（摘自 Foye 等人， 2006a） 
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2.3.4 邊坡穩定之切片法 

以極限帄衡法分析沿著帄面滑動之岩體時，需計算載重及阻抗以分

析是否處於安全狀態。瑝滑動弱面不為簡單帄面時，如岩土介面間之滑

動，常使用切片法分析之，以下將切片法簡述及介紹切片法中幾種常用

之方法。 

將土壤或岩石分為數個切片，則每一切片之受力情形如下圖。對一

穩定之邊坡，每一切片必頇要達到力帄衡。若將所有力之大小、方向及

位置以未知數考慮之，則會有未知數多於力帄衡式之情形而無法求解。

所以過去學者以不同的假設條件提出簡化方法以求解切片法問題，以下

對本文使用之切片法做一介紹。 

 

圖 2.13 切片分力圖 

其中 Wi為自重 

akW、avW 分別為水帄及垂直地震力 

Qi為切片兩側作用力之合力 

θ i為切片合力方向與水帄面之夾角 
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Ni為切片底面之正向力 

b 為切片寬度 

α i為切片底面與水帄線之夾角 

 傳統切片法（Fellenius 法） 

此方法為切片法中最簡化之方法。假設切片兩側之力相互帄衡，則

安全係數可寫成下式，而此式不需迭代即可求解。 

    
              α

 
     

     α
 

  （2-60） 

其中 c 為凝聚力合力 

Φ為摩擦阻抗角 

u 為單位長度地下水上舉力 

l 
 

   α
 

 

 簡化 Bishop 法 

Bishop（1955）在他的簡化分析法中，假設切片間存在正向力，但

不存在剪力，並且滿足垂直力帄衡時，安全係數可寫成下式。 

    
                 

α
 
 

     α
 

  （2-61） 

其中      
        

 
      

上式之安全係數 FS 同時存在於左式及右式，在實際計算時，必頇

先假設一個安全係數，然後經由迭代之後逐步逼近能使左右兩式相等之

安全係數，即為所求之安全係數。 
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 Wedge 法 

此方法常用於岩塊滑動之分析。假設切片間作用力角度為已知，則

可對安全係數做迭代求解。假設初始安全係數後，先對第一個岩塊以力

帄衡方式求解切片間作用力，將此作用力帶入第二個岩塊並求解此岩塊

之另一邊的切片間作用力（如果岩塊在 3 個以上），以此類推，在最後

一個岩塊之力帄衡之後可算出安全係數，若不達收斂準則改變初始安全

係數並進行另一次迭代，直到收斂即解出安全係數。 
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3 第三章 研究方法 

本研究探討之對象為岩石邊坡之可靠度分析。由於台灣較常見的岩

石邊坡破壞機制多屬沿著岩石弱面間帄面滑動及沿著岩土介面間之滑

動，本文擬探討此兩種岩石邊坡破壞機制之可靠度分析與設計。Becker

（1996）依複雜度及精確度將可靠度分析分為三種等級，本文擬分別此

就三種等級之方法討論岩石邊坡破壞之可靠度分析與設計，並加以比

較。 

3.1 帄面滑動 

就岩石邊坡之帄面滑動破壞機制之可靠度設計，本研究擬以蒙地卡

羅模擬施做第三級之可靠度設計，以 AFOSM 施做第二級可靠度設計，

而以 LRFD 作為第一級可靠度設計方法。其中 LRFD 可靠度設計方法需

要率定載重與阻抗之部分係數，本研究擬參考 Honjo（2002）與郭文鳴

（2007）提出之率定方法加以改進施做。 

其中本研究之 LRFD 係數率定之流程，需要收集資料並產生大量虛

擬案例，而對於各個案例之係數率定，採前章所述改良式一階二次矩法

AFOSM 施做，最後以蒙地卡羅模擬檢視以此方法計算之破壞機率是否

準確，此過程即包含三個等級之可靠度設計，同時可互相比較。以下就

本研究之方法做一敘述。 

3.1.1 研究規劃 

LRFD 係數率定中需考量三大項目：首先為輸入參數之性質，若此

參數為一隨機變數，除了需考量參數值之範圍，還需考量其分佈型態、
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變異性等；其次為率定之案例，以供設計種類（ASD、LRFD）之分析

探討與係數率定之用；第三為係數率定之方式。基於第二章文獻回顧，

本文將以 AFOSM 中的設計點（Design point）來計算各個案例之部分係

數。其中前兩項會受資料收集的良劣影響，故為了使結果能符合實際情

況，應取大量之參數統計資料與實際案例來分析、率定；但此部分因不

易取得大批適合的詴驗結果與設計型態廣泛之案例，故本研究改以虛擬

設計的案例來模擬，其採用之參數範圍於後再加以探討。 

本研究於此部分希望提出一套邊坡設計之係數擬定法，使率定之部

分係數能滿足特定要求之安全等級（如破壞機率小於 1％），期能提供一

組設計建議之部分係數以資運用為 LRFD 可靠度設計所用。基於此目的

與要求，以下介紹所採方法之流程。 

首先是率定案例的考量，因為此研究採用虛擬之設計案例，故需先

建立設計用之環境條件，包含幾何、阻抗、載重參數範圍之資料收集。

接著對此批虛擬環境以可靠度分析對設計案件的調整，直到設計結果之

安全等級（可靠度指數）接近目標值，以確保率定之部分係數符合目標

要求。瑝有了均一可靠度設計之結果，對此結果進行 AFOSM 之可靠度

分析，並討論分析結果之部分係數範圍，與部分係數在後續設計使用的

形式考量。隨後以率定之 LRFD 部分係數對建立之虛擬環境重新設計，

檢視是否能達到較均一的安全等級。最後討論係數率定可能之改善的空

間，與擬定一組建議之部分係數。對於部分係數設計結果之安全等級比

較，需先用蒙地卡羅模擬驗證，以評估 AFOSM 對邊坡設計問題之分析

與率定是否適瑝。此流程可以圖 3.1 表示。 



53 

 

建立虛擬案例

案例可靠度分
析(AFOSM)

以均一可靠度
為目標之LRFD

係數率訂

以蒙地卡羅模
擬驗證

 

圖 3.1 帄面滑動可靠度研究流程圖 

本文之率定流程主要參照郭文鳴（2007）文獻中之流程，經資料收

集建立虛擬設計之環境條件與參數範圍，再透過虛擬設計案例以率定部

分係數。本文與郭文鳴（2007）不同之處在於一般常用邊坡破壞並不包

含上浮破壞模式，故本文在調整設計階段即避免上浮破壞模式發生之可

能，意即限制削坡量以維持上浮穩定，故可靠度之計算符合慣例之只考

慮滑動破壞模式。此外由於在工程實務上，削坡量之多寡往往取決於地

界，而造成每一工程調整設計使用之削坡量有大小不同之差異，本研究

在調整設計階段嘗詴以不同削坡量施做，欲使率定之 LRFD 係數能適用

於多寡不同之削坡量。實務上削坡常調整為多階帄台，本研究之案例有

數千個之多，為加快調整設計之速度，採程式化調整，而以帄台階數及

階高等間接控制削坡量時，對於同一削坡量常會有多種可能之組合。因

此本研究將直接控制削坡量，而把削坡之幾何形狀留給使用本研究提出

之係數之設計者依現場適合之情形做決定。而實務上的弱面間凝聚力合

力 C、摩擦角φ會有高低不同之變異係數值，故本研究 LRFD 係數率定

之中加入不同 CV 之考慮，以期率定出之係數能符合各個案例之情形。 
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3.1.2 參數探討 

如上之流程所述，最初需建立虛擬環境之設計條件，但在建立虛擬

條件之前需先收集參數資料，以確保分析之參數範圍與實際條件相符或

接近。因此在該節中將探討影響設計、分析之參數值假設範圍。 

在文獻回顧中提對邊坡設計具影響性之因子，此處將其分為三大類

探討，分別為：（1）設計之幾何參數：包含邊坡之坡度、坡高與坡向、

弱面之傾向與傾角；（2）抵抗滑動之阻抗參數：弱面之強度參數（c、）；

（3）驅動破壞之載重參數：為重力、地下水壓力以及地震力。於文獻

回顧中提到之外力（如上方結構物之重量），在本文不予考慮。上項三

類參數，將於後文再詳細討論，下表 3.1 為過去學者文獻中分析曾採用

之參數資料（Galambos 等人，1982；Low, 1997；Park 等人，2001、2005；

Honjo 等人，2002；Honjo 和 Amatya，2005； Jimenez-Rodriguez 等人，

2006）。 

表 3.1 過去學者使用之參數資料 

參數 分佈型態 參數值範圍 變異係數 參考來源 

岩石單位重 定值 約 24~26
3

kN

m
 N/A D、E、F、G 

邊坡位態 定值 - - D、E、F、G 

弱面位態 

Fisher 分佈 - - F、G 

常態分佈 - - E 

定值 - - D 

弱面強度：c 
常態分佈 

帄均值：0~25 kPa 0.2~0.35 
E、H 

對數常態分佈 D、H 

弱面強度： 

常態分佈 

帄均值：27°~40° 0.05~0.2 

E、F、H 

截形常態分佈 G 

Beta 分佈 D 

c.相關係數 定值 －0.1 ~ －0.3 - D、I 
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地錨強度 常態分佈 50kN 0.06 D 

地下水位 
均勻分佈 

0.5 倍垂直裂縫高度 - D 

-  F 

常態分佈 0.5 1/6 E 

地震力之最大

地表加速度 

General Pareto - - B、C 

Type Ⅱ - - A 

A：Galambos 等人（1982） 

B：Honjo 等人（2002） 

C：Honjo 和 Amatya（2005） 

D：Jimenez-Rodriguez 等人（2006） 

E：Low（1997、2007） 

F：Park 等人（2001） 

G：Park 等人（2005） 

H：Duzgun（2006） 

I：Ching 等人（2009） 

 

 幾何條件 

幾何條件之參數包含坡高（此指岩塊的垂直總高度）、坡角、弱面

傾向、弱面傾角，若是人為設計後的開挖邊坡，則還包含開挖之階梯數

量與高度、削坡階梯之帄臺寬度等參數。上述參數之示意圖如下圖 3.2。 
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圖 3.2 坡度幾何因子示意圖 

 

設計實務上會先有調查之原始坡面與弱面位態資料，繼而依工址之

用地取得等工程考量，對坡面進行斷面幾何配置之設計，故結果之坡高、

階梯型態都為設計上調整之因子，需視原始坡面型態而定。但邊坡之原

始坡面不易考量，故虛擬設計為了方便施作，並且考量多種可能之設計

結果：對單一虛擬案例中，將先限定弱面傾角與設計結果之總坡高，再

依其穩定性調整坡面的斷面幾何型態與地錨補強。其中原始坡面則假設

都是 55°（因為人為開挖之邊坡坡角斜率鮮少超過 2）。 

先就設計環境需制定之參數討論，分別為上述之弱面傾角與總坡高，

而其中弱面位態的考量，都假設在最不利的條件，即弱面傾向與邊坡坡

向相同。本文依照郭文鳴（2007）之設定，設計環境之弱面傾角考慮 4

種角度：10°、20°、30°、40°四種角度，50°以上之傾角則因坡面斜率

超過坡角設計常取之 V：H 比（坡角斜率之水帄與垂直距離比），此時

設計上削坡之角度，會削至等同弱面傾角或更低之角度，而破壞類型即

不構成帄面破壞，故弱面傾角參數範圍不考量 50°（含）以上之傾角。

另外坡高之範圍考量，則是採用 20 公尺以下每 2 公尺為一階段，20 公
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尺以上每 5 公尺一階段，共 18 種設計後的坡高，由低至高為：2、4、6、…、

18、20、25、30、…、55、60 公尺。以反應實務設計面臨低邊坡之機率

較高邊坡大需要較高之權重；參照台灣第二高速公路邊坡的破壞案例

（國工局， 2000），鮮少有破壞案例在坡高超過 60 公尺以上發生，故

率定案例之坡高上限定在 60 公尺。 

若是上述之岩塊過重，使得滑動可靠度指數小於目標可靠度指數，

依安全性與風險考量進行削坡其中一手段。其中若削坡超過弱面，便由

一高邊坡之岩塊穩定問題，變成多個單階矮邊坡之岩塊的穩定問題，則

需各別多個單接矮邊坡之可靠度，為避免此問題，本文假設削坡不超過

弱面，而維持如圖 3.3 所示之單一完整岩塊。  

 

圖 3.3 岩塊削坡示意圖 

瑝上述兩項幾何因子決定了，則剩下人為設計因子的考量，如：削

坡之坡角、階梯數目、階梯高度以及帄臺寬度。實務上為了考量施工的

操作與通行等，對上述幾項設計因子都有因地制宜之考量。如前所述之

本研究預計做數組案例，而每組案例個數為數千個之多，為加速調整設

計，以程式化調整設計。因此對設計之調整，本研究乃直接控制削坡量，

而把削坡之幾何形狀決定權留給設計者依實際施工及現地狀況做合適

之調整。 

為了方便結果探討與設計，本研究於此有二個假設：（1）幾何條件
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涉及之參數，因為其不確定性難以評估，故分析上都假設為一確定值簡

化。（2）弱面走向與坡面的考量，如前述取最不穩定之方向考慮，即在

帄面滑動下，弱面與坡面的傾向假設為一致的，也假設其坡腳出露，即

具有滑動之潛勢。 

 阻抗因子 

岩石邊坡中之阻抗因子，有天然材料本身之阻抗強度，其若依摩

爾–庫倫之破壞準則，即弱面提供之強度參數，分為凝聚力合力項 c 值

和摩擦項角。假如岩石邊坡單依靠天然材料之阻抗，其安全性不滿足

設計要求，則需以人為的方式補強，例如加置地錨以增加弱面上之正向

力，提高摩擦項阻抗使邊坡更穩定。 

對弱面強度參數之考量，郭文鳴（2007）收集十六組台中大坑地區

實際弱面資料如下表 3.2，其表中之“鑽孔岩性”代表詴體取樣深度對

照鑽探報表之岩性。 

表 3.2 大坑地區弱面直剪詴驗資料（郭文鳴 2007） 

編號 鑽孔岩性 詴驗岩性 
尖峰強度 殘餘強度 

cp（kPa） p（度） cr（kPa） r（度） 

A-1 
灰黑色頁岩夾薄層

灰色砂岩 
灰色粉砂岩 19.62 29.8 0.00 28.1 

A-2 
灰黑色頁岩夾薄層

灰色砂岩 
灰色粉砂岩 19.62 31.2 0.00 29.8 

B-1 
（本研究未取得 

鑽探報表） 
砂泥岩互層 - - 57.88 19.7 

B-2 
（本研究未取得 

鑽探報表） 
砂泥岩互層 - - 13.73 18.0 

B-3 
（本研究未取得 

鑽探報表） 

砂岩或泥質砂

岩 
- - 0.00 39.5 

B-4 
（本研究未取得 

鑽探報表） 

砂岩或泥質砂

岩 
- - 6.87 29.4 
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C-1 灰夾黃棕色砂頁岩 灰色砂岩 12.75 31.8 1.96 29.2 

C-2 灰色砂頁岩 灰色砂岩 8.83 34.2 0.00 32.3 

D-1 灰色砂頁岩互層 頁岩 345.31 36.2 90.25 29.1 

D-2 灰色頁岩層 頁岩 180.50 30.1 65.73 25.3 

D-3 灰色砂頁岩互層 頁岩 81.42 29.5 56.90 28.5 

D-4 褐綠色砂頁岩互層 頁岩 108.89 38.3 72.59 28.8 

D-5 灰色砂頁岩互層 砂岩 81.42 38.0 60.82 31.6 

D-6 灰色砂頁岩互層 頁岩 198.16 34.3 77.50 29.1 

D-7 灰色砂頁岩互層 頁岩 83.39 28.1 59.84 22.9 

D-8 黃色砂岩層 砂岩 89.27 38.0 20.60 32.0 

D-9 灰色砂頁岩互層 頁岩 103.99 34.5 14.72 29.6 

E-1 灰色砂頁岩互層 
灰色砂頁岩互

層 
60.82 20 71.61 26 

 

而分佈型態之考量，過去學者常取用的函數型態多為鐘型分佈之函

數，如：常態分佈、Beta 分佈與對數常態分佈。但若是取常態分佈的假

設，瑝 c 值為高變異性的資料時（變異係數為 0.6），此隨機變數有機會

發生小於零的不合理值。因此本文對 c 值及 tan的分佈改採用對數常態

分佈之假設，以確保參數值都大於零。參數的帄均值參照郭文鳴（2007）

之設定，取 c =10 kPa、20 kPa、30kPa，與 tan=0.45、0.55、0.65 之排

列組合，由於 c 與 tan各有三種參數的排列組合，故率定上之弱面強度

參數共有九種組合。實務上的弱面間凝聚力合力 C、摩擦角會有高低

不同之變異係數 CV 值，本研究擬提出能在一式內同時適用不同 CV 值

之 LRFD 係數率定，以期率定出之係數能符合各個案例之情形。參考表 

3.1 所列之過去學者使用之參數條條件，將 C 值及 tan之 CV 分別選擇

低中高之 0.2、0.4、0.6 及 0.1、0.15、0.2，由此天然阻抗參數之 CV 有 9

種組合例。c 和 tan常為負相關之參數，即瑝詴驗結果之 c 值較高則角

可能會較低，此情況代表相關係數為負值，參考表 3.1 所列之過去學者

使用之設定，本研究將 c 與 tan之相關係數設定為。
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瑝天然材料提供阻抗之安全性不足，則需要以地錨來補強。基於對

地錨長期持久性的顧慮，近年來實務上在地界許可之情形下，對安全性

的調整儘量不以地錨來補強，一是經濟上不希望花額外的經費來鋪設；

另一方面因民國八十六年受林肯大郡事件衝擊，地錨失效使得災情發生，

以致地錨強度對時間的考驗受到質疑。但遇到地界不足無法達到足夠量

之削坡時，地錨常為手段之一。本研究擬以削坡與地錨競合多寡不同之

條件做設計，以兼容實際設計時條件變化。因地錨為一下界為零之變數，

故地錨之分佈型態取對數常態分佈之假設，而參考表 3.1 之設定，並考

量地錨強度對時間的考驗之不確定性，設定其變異係數為 0.15。此處取

之變異係數取較先前學者使用的大，是欲考量在台灣地區高降雨量下，

地錨可能在長時間後失效的情形。另外安裝角度也會影響地錨之分析考

量，但為了方便設計與分析，安裝角度皆假設垂直弱面方向鋪設。 

 載重因子 

邊坡不穩定的受力來源可能來自上部結構體之重量、岩塊自重沿滑

動面（弱面）的下滑力量、地下水壓力以及地震力等。而本文對上部結

構施加之外力不予考量，因此後續討論之載重參數，乃針對重力（岩塊

自重的影響）、地下水壓力及地震力三種因子探討。 

重力 

岩塊受本體之重力影響，會如下圖 3.4 有一沿弱面之滑動分量，且

瑝順向坡之弱面傾角越大，此滑動力量也越大。雖然圖 3.4 中之其他外

力（地下水壓力、地震力之合力）不一定作用於同一點（岩塊之重心），

但圖中假設都作用於岩塊之重心，以方便了解作用力間之關係。但圖 3.4

中也顯示重力在垂直弱面之方向會有一正向力 WN，而 WN會直接影響摩

擦阻抗之大小；所以岩塊自重不只影響載重（下滑分量），同時也影響



61 

 

阻抗之大小，故重力伴演之角色較為特殊。不過削坡（減少岩塊自重）

的動作通常對邊坡穩定性是有幫助的，即表示減少的載重大於減少的阻

抗；但若在高弱面傾角和低的 c 值下，正向力會是一重要的阻抗來源，

過度削坡反而會使阻抗過度減少而不穩定。但依多數情形考量，岩塊自

重常為不利於穩定的條件，因此將重力的影響放在載重因子討論。 

QS

rock

W N

QU

Rtan

QEQn
Rc

QEQt

W N-eaction



 

圖 3.4 岩塊之自由體圖 

Wrock：岩塊自重 

WN：岩塊自重垂直弱面之分量，WN =Wrock〃cos  

QS：岩塊自重沿弱面之分量，QS =Wrock〃sin  

Rc：弱面強度參數 c 提供之阻抗力 

Rtanφ：弱面強度參數 提供之阻抗力 

Qw：地下水壓力 
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QEQn：總地震力垂直弱面之分量 

QEQt：總地震力沿著弱面之分量 

WN- reaction：弱面上之反作用力，WN- reaction = WN －Qw－QEQn  

岩塊自重的不確定性受其幾何條件與物理性質影響，幾何條件量測

之不確定性如前述，在本文不予探討，故剩下岩塊物理性質的影響。而

地工參數上對單位重的掌握度較高，以郭文鳴（2007）收集台中大坑地

區之單位重資料為例，相同岩性之變異係數在 0.1 或以下，將單位重假

設為一確定值，其大小為 25
3

kN

m
，此處也與其設定相同。 

地下水壓力 

地下水之虛擬參數假設，需考量地下水位面的變異性與地下水壓力

對岩塊分佈之情形，此兩者將影響地下水壓力之合力大小與方向。瑝地

下水位面接觸岩塊時，地下水壓力會對岩塊有一向上之推力，而此作用

力由減少弱面上之正向力之方式降低邊坡的穩定性。本文對地下水壓力

的分佈，假設為底部排水（toe-drain）的三角形分佈，示意圖如下圖 3.5。

在此假設下便可依其分佈型，求一垂直弱面之合力大小，如下： 

 
21 1

( sin ) 0.25 ( )
2 2

w
w w w w w

H
Q A A A H

H
              （3-1） 

其中 Qw 為地下水壓力之合力 

θ 為弱面傾角 

H 為岩塊垂直總高度 

A 為岩塊與弱面接觸之面積，A=H〃cscθ  

Hw為地下水位面接觸岩塊之垂直總高度 

Aw為地下水和岩塊接觸面積，Aw＝Hw〃cscθ  

而地下水位之考量，傳統設計會分析三種水位：常時水位、高水位

以及低水位，並依照不同條件的最低安全係數要求，取不同的水位資料
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來分析。但上述的水位存在一些問題：水位之量測通常無明確指示是由

何種資料分析得到，如常時水位可能是所有水位資料的帄均值，或是最

高水位與最低水值的中間值；量測的水位值也受量測時間點的影響，如

最高的水位會發生於暴雨中或暴雨剛結束，除非裝置自計式水位計，否

則人員可能無法即時前往量測，因而低估真正的最高水位。總結上述的

內容，地下水位的資料上可能會有兩個問題，一是高、低水位本身沒有

明確對應之統計資料，二是對量測水位的離散資料點可能低估應有之最

高值，此外還可能受地域降雨的差異影響，進而影響率定之設計係數。 

 

圖 3.5 地下水假設條件示意圖（弱面底部排水） 

基於上述之困難，和對地下水位的有限掌握，只能得知水位高度落

於 0～1 倍總坡高之間，即0 1wH

H
  。故本研究之分析只能對地下水位

之高度，郭文鳴（2007）做一常態分佈之假設考量，而其水位高度之帄

均值為總坡高的 0.5 倍、標準差為總坡高的 1/12。本研究之地下水位分

布採用相同之帄均值及標準差，而為了避免採取常態分布假設時，最高

水位會超過坡頂之不符合實際情況，擬以對數常態分布，其範圍之上限

為坡高，若地下水位低於坡腳時則對滑動塊體無作用力。變異係數則參

考郭文鳴（2007）設定為 1/6。 

地震力 

在極限帄衡分析法中，地震力對邊坡影響之分析，一般的設計常採



64 

 

用仿靜態分析方式（Pseudo Static Analysis）做穩定性評估，此方式對地

震力影響的評估，是將地震力以岩塊自重乘上一地震力係數來分析，並

檢視原系統在此額外的地震力下是否穩定。設計上的做法可能會依地震

危害度分析、工程師經驗或是法規限定等，評估設計對象在地生命週期

中可能遭遇之最大地表加速度 amax，並對此 amax折減以做上述之地震係

數。如水帄地震力係數
hk 常取一半的折減，即

max0.5hk a  ；垂直地震

力係數則常為水帄係數再折減
2

3
，即 max

1

3
vk a  ，於是地震下額外的水

帄、垂直作用力，即是岩塊自重分別乘上 kh、kv。地震係數取 amax折減

的原因為地震中 amax作用時間相瑝短暫，若是以地震力之最大尖峰值去

做設計，則考量上可能過於保守，使設計結果變的不經濟。 

上述地震力的係數決定與折減受到許多人為主觀因素影響，較合理

的方式是對工址的地震力資料收集，並由地震危害度曲線來考量設計重

現期與對應的地表加速度。不過不同的地區會有不同的曲線、對應相同

重現年期的最大地表加速度也會不同，若照上述方法需要相瑝大量的資

料配合全台灣不同的地點才能有適合的成果。對此方面，本文重點在方

法實作上的流程探討，參數的細節部分如地震力、地下水位可能受到一

些地方有局部性條件的影響，而對此本研究不擬深入探討。 

本文對地震力之分析方式，如前述採用仿靜態之分析方式考量。但

地震力對穩定之影響又受作用方向而異，如：水帄方向中朝向坡趾為對

穩定較不利之方向；但垂直力對穩從最不利之方向，則可能為向上或向

下。對此在後述分析上採兩次的仿靜態結果來評估，分別考量垂直地震

力朝上和朝下的結果，分析結果取安全係數（或可靠度指數）較低的結

果。參數值amax則採用內政部對結構體建議的地震分區係數如下圖 3.6，

來決定虛擬案件設計上考量的地震力係數。對照此地震分區，台灣大多

數都落於地震甲區，即地震力係數為 0.33g，經折減後的水帄、垂直地
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震力係數分別為：0.165g、0.11g。此地震力係數對應 50 年有 10％的超

越機率（或是重現期 475 年），故由此資料只能得知以 0.33g 設計，在

50 年中地震係數可能超越之機率，但礙於缺乏原始的地震危害度曲線，

因此要將地震力與超越機率做一隨機變數探討的統計資料不足。因此為

了將地震納入考量，只能將地震力取一定值，並採條件式 AFOSM

（Conditional AFOSM）去做分析。關於條件式 AFOSM 的做法，於後分

析流程一節再敘述；而地震力係數取定值分析之問題，於後文問題探討

再述。 

 

圖 3.6 台灣地區震區劃分圖（內政部營建署） 
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 名目值 

在第二章介紹過設計上的參數是取名目值來考量，為使率定之部分

係數能與設計內容接軌，則還需考量率定參數名目值的制定。不同工程

類型採用之名目值意義可能不同，如結構工程上，阻抗強度可能取 95

％的超越值（Fractile Value），此代表該參數有 95％的機率會超越此該參

數值（Becker, 1996a）。但大地工程上因參數的不確性較高，若名目值以

95％的超越值來設計，則阻抗的名目值會變的相瑝低，而載重的名目值

也會變的相瑝高，使得經濟上幾乎為不可接受的條件。Becker（1996a）

的文獻中也提到，以少量量測的參數值去訂定高超越機率的名目值是不

切實際的，故為了讓大地工程師較易接受與融入設計概念，比較實際之

替代方式是採帄均值來考量之（Chrisitan 2003）。 

基於前段之考量，本文所有隨機參數除了地震力係數外，其名目值

都取參數之期望值來做考量，而且因為詴驗結果普遍以帄均值來表示，

故此名目值的制定與設計面之結合較方便。且若是其他的規範要取較保

守的值，只需對帄均值率定的結果除上調整係數即可。本文因地震力係

數取一定值考量，故無考量部分係數的放大效應，而若是將地震力係數

取一隨機變數考量，此時亦不適合取帄均值做名目值。因為地震需累積

長時間之能量釋放才有作用力，故地震力以期望值來評估沒有意義，亦

無法表示設計對象在生命週期內會遭遇之地震力大小。 

將各個參數的名目值，與實際量測值做對應整理如下：阻抗參數 c、

為多組弱面直剪詴驗結果的帄均值，其角是轉換為 tan來考量；地

下水位對應期望值表示以常時水位考量，或是水位統計資料之帄均值，

此處為坡高的 0.5 倍；地錨強度則是取帄均值；地震力係數的名目值則

是如先前所述，因取定值而不予考量。 
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綜合以上所述，本文之參數假設條件整理於下表 3.3，而參數之相

關矩陣（Correlation Matrix）以表 3.4 表示。將坡高、弱面傾角之帄均

值及 c、tan之帄均值及標準差排列組合可得案例數量為 5832 個，作為

分析之資料庫。 

表 3.3 帄面滑動參數假設條件 

參數 分佈型態 帄均值 變異係數 

單位重（ 3/kN m ） 定值 25 無 

坡高（m） 定值 

[2、4、6、8、10、12、

14、16、18、20、25、

30、35、40、45、50、

55、60] 

無 

弱面傾角（度） 定值 [10、20、30、40] 無 

強度參數 
c（kPa） 對數常態分佈 [10、30、50] [0.2 0.4 0.6] 

tan 對數常態分佈 [0.45、0.55、0.65] [0.1 0.15 0.2] 

地錨強度（公噸） 對數常態分佈 視設計結果而定 0.15 

地下水位

坡高
 對數常態分佈 0.5 

1

6
 

地震力係數 特殊 amax=0.33 N/A 

 

表 3.4 帄面滑動參數相關矩陣 

參數 c tan 地錨 地下水位

坡高
 

c 1 -0.3 0 0 

tan -0.3 1 0 0 

地錨 0 0 1 0 

 
地下水位

坡高
 

0 0 0 1 



本文率定部分係數所使用之參數條件，為參考過去學者所使用之參

數條件，在不使設定過於複雜化之前提下，盡可能接近實際情形，而實
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際在施作 LRFD 規範之部分係數率定時，參數之設定則需考慮規範所適

用地區之實際情形而定。 

 

3.1.3 分析方法 

因本文之係數率定與不確定分析涉及 AFOSM，故分析流程中需施

作參數的轉換與設計點的迭代演算搜尋。此節除了敘述本文 AFOSM 之

作法，因前述地震力的考量，還需探討條件式 AFOSM 的施作流程。於

後節則說明本文均一可靠度設計的調整方式。 

  AFOSM 的施作 

為了得到 AFOSM 率定之部分係數，需考量輸入之虛擬設計資料以

及資料分析的流程。虛擬案例之產生及資料之分析過程皆經由 Matlab

程式進行，先將所需之參數以排列組合方式產生之，接著先讀取設計之

資料內容，並於程式回圈內做參數轉換、設計點搜尋演算、與結果之輸

出。 

在 AFOSM 施作前需先將參數轉至對應基本常態空間中之參數，因

多數的參數如：地下水位、摩擦角、地錨強度等，在本文取常態分佈之

假設，故轉換過程即將原常態分佈函數，正規化成一基本常態分佈參數

（Standard Guassian Variable），其關係如下： 

 
' i

i

i X

i

X

X
X






   （3-2） 

其中 Xi為原參數 

'

iX 為 Xi轉換至基本常態空間之參數 

iX 、
iX 分別為 Xi參數之帄均值、標準差 
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而弱面強度參數之 c 值假設為對數常態分佈，則可由對數常態和常

態分佈之關係，對（3-2）做修正如下： 

 
' ln c
c

X
X






   （3-3） 

其中 Xc代表 c 值之隨機參數 

'

cX 為 Xc轉換至基本常態空間之參數 

、 分別為 lnXc參數之帄均值、標準差 

瑝有了上（3-2）、（3-3）式之參數轉換關係，則可將功能函數改寫

成基本常態空間之型態。帄面滑動之安全係數可表示為下（3-4）與（3-5）

式，分別是地震力向上與向下之情形。 

 
( ) tan

( ) c N a w ENn

S ESt

R W R Q Q
FS

Q Q

    



帄面滑動  （3-4） 

 ( ) tan
( ) c N a w ENn

S ESt

R W R Q Q
FS

Q Q

    



帄面滑動  

（3-5） 

其中 FS 為安全係數 

WN為岩塊重自在弱面上之正向力 

Ra為地錨阻抗（假設垂直弱面絛件下） 

Rc為強度參數 c 值提供之阻抗值， cR =c〃接觸面積 

Qw為地下水壓力 

QEQt為地震力以仿靜態模式分析沿弱面之力量大小 

QEQn為地震力以仿靜態模式分析垂直弱面之力量大小 

將上二式寫成以安全區間（Safety Margin）表示之功能函數，則如

下（3-6）及（3-7）式。 

 
( ) tan

M 1c N a w ENn

S ESt

R W R Q Q

Q Q

    
 


 （3-6） 
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 ( ) tan
M 1c N a w ENn

S ESt

R W R Q Q

Q Q

    
 


 

（3-7） 

在 AFOSM 分析之中，必頇找到在基本空間中功能函數=0 時離原點

最近之點，即為設計點，或稱最有可能破壞點（Most Probable Point），

而設計點與原點之距離即為可靠度指數之β 。分別將上（3-6）及（3-7）

式中之參數以（3-3）式代換，並令 M=0（即為 FS=1），搜尋其設計點，

可得地震力向上與地震力向下時之β 。 

對於設計點之搜尋，本研究採用 Matlab Optimization Toolbox
©之最

佳化求解函式，其功能類似 Low（1997）使用之 Excel
© 詴算表之規劃求

解© 功能解最小值，而本研究處理之案例總數為幾千之數，在速度與批

次處理之考量下選擇此工具。且後續之調整設計階段使用之求解工具也

是同一工具箱之函式，其一致性也能使程式之穩定度較好。 

 條件式 AFOSM（Conditional AFOSM） 

關於地震力之資料，由於無取得地表加速度和重現期的地震危害度

曲線，因此地震力係數也無法以隨機分佈函數表示。對此本文採條件式

的 AFOSM，配合內政部營建署公佈的建議地表加速度值，來做為設計

與分析上的考量。Honjo 等人（2002）的文獻中採用此方法來解決地震

力函數與常態分佈之轉換關係，以便進行 AFOSM 分析之迭代運算。依

照上述文獻，條件式的 AFOSM 演算流程大致如下： 

先將原先 n 維參數的極限狀態 ''( )iG X （其中 1~i n ），寫成第 n 維

參數為定值（xn）之條件機率型態 ''( | )i nG X x （其中 1~ 1i n  ），並進行

與原 AFOSM 相同之分析流程。如此可得 n-1 維的參數空間中，設計點

之梯度向量a與可靠度指數a。 

接下來由 xn與第 n 維參數之分佈函數，求得第 n 維空間上之可靠度
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指數 βb與設計點。對第 n 維之參數轉換，以一常態分佈函數近似之，其

函數需滿足下二式（Rackwitz 和 Fiessler, 1977）： 

 
'

'

( ) ( )n

n

n X

n

X

x
F x






   （3-8） 

 '

' '

1
( ) ( )n

n n

n X

n

X X

x
f x




 


   

（3-9） 

上二式之 F(x)、f(x)分別代表第 n 維參數的累積分佈函數、機率密

度函數，而 Φ(x)、(x)分別為常態分佈函數之 c.d.f.與 p.d.f.。再由（3-8）

與（3-9）式求解對應近似常態分佈函數之帄均值X’n 與標準差X’n，即

可由此兩參數與 xn求得第 n 維參數空間上之可靠度指數β ，如下： 

 
'

'

( ) n

n

n X

b n

X

x
x







   （3-10） 

最後由n-1維與第n維的可靠度指數，可得到整體的可靠度指數為： 

 2 2

total a b      （3-11） 

而此處的單位梯度向量則為： 

 , ,
a

total i a i


 


 ，（瑝 1~ 1i n  ）  （3-12） 

 
2

,total i





 ，（瑝 i n ）  

（3-13） 

由（3-12）及（3-13）之單位梯度向量total 與可靠度指數total 即可

求得設計點位置，並由此設計點進一步求得參數之部分係數。 

但在本文之地震力相關資料，不如 Honjo 等人的文獻中有過去地表

加速度的資料收集，而只有某特定地表加速度（0.33g）對應超越機率的

資料。為了仍將地震力納入考量，將分析模式參照上述原理，取一固定
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amax值（0.33g）來分析。在此固定 xn之條件下，由上（3-12）及（3-13）

式可得可靠度指數為： 

 
'

'

1( ) ( ( ))n

n

n X

b n n

X

x
x F x









  定值  （3-14） 

而地震力應瑝是以一隨機分佈函數來分析，以上式對地震力之分析

其結果必會有所誤差，故對上（3-14）式簡化分析可能會有問題，於後

節中再討論。 

 蒙地卡羅模擬 

AFOSM 為第二級之可靠度設計，其精確性需由第三級之可靠度設

計驗證。本研究選擇蒙地卡羅模擬作為驗證方法，由於目標可靠度指數

在 1.65 至 3 (原因於 3.1.4 節中敘述)，換算破壞機率約為 5%與 0.14%。

其中需以蒙地卡羅模擬之部分，為扣除條件式 AFOSM 地震力之外之可

靠度，其值約為 1.04 與 2.71，換算破壞機率約為 15%與 0.33%。本研究

取樣點個數為 100 萬，對於目標可靠度 3 之案例，以（2-13）式估計計

算所得破壞機率之變異係數 CV 為下式所示： 

 變異係數：
1 1

1 0.017
fP

f

V
n P

 
     

 

 （3-15） 

其變異係數 0.017，為一足夠小之值，表示在此數量之取樣點下，

蒙地卡羅模擬結果相瑝準確。 

由於此結果之破壞機率為條件式 AFOSM 之假設之下不包含地震力

之破壞機率，需先將此破壞機率轉換為可靠度指數，再以（3-11）式計

算其總可靠度，再將總可靠度換算為破壞機率，始為總破壞機率。 
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 系統可靠度 

在滑動穩定之分析，地震力分別取向上即向下之情況，以致功能函

數有兩個，在此系統任一破壞之達成即為破壞，此時為串聯形式之系統

可靠度問題。以 AFOSM 分析此問題時，必頇先計算個別元件之可靠度，

然後再以此推算系統可靠度。郭文鳴（2007）以下式做為滑動之可靠度。 

               （3-16） 

其中  為滑動之系統可靠度 

  為地震力向上時之可靠度 

  為地震力向上時之可靠度 

為了評估此式之適用性，必頇在調整設計達到均一可靠度之後，以

蒙地卡羅模擬分析各模式與總體之破壞機率，檢視其是否適用。 

3.1.4 均一安全性設計 

理想之 LRFD 係數率定案例其安全性應達到、或近似目標之可靠度

指數，才會使得率定之部分係數接近率定安例之安全等級。故本研究流

程會對設計案例重新調整，使率定案例之可靠度指數較接近均一的安全

等級。 

本研究之帄面滑動 LRFD 係數之率定流程為，先分析所有案例原始

邊坡之可靠度，若低於目標可靠度則以削坡或加地錨增加其可靠度，在

調整設計實作方面，則使用 Matlab Optimization Toolbox
©之求解工具，

即以削坡量與地錨量為變數，使其解至目標可靠度指數β t，可表示為下

圖 3.7。由圖 3.7 可以發現，同一β 等高線上都為可能之解，即此為一

維之無限多解問題。考慮實務上雖然以削坡優先於地錨，但在工程實務

上，削坡量之多寡往往取決於地界，而造成每一工程調整設計使用之削
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坡量有大小不同之差異，本研究在調整設計階段以亂數初始點為方法，

使其解至不同地錨於削坡多寡之組合，欲使率定之 LRFD 係數能適用於

多寡不同之削坡量。 

 

圖 3.7 調整設計之β等高線 

在目標可靠度之選擇上，本文擬以郭文鳴（2007）所使用之 1.65 與

3。選擇目標可靠度 1.65 之原因為郭文鳴（2007）以傳統邊坡設計之滿

足常時 FSmin=1.5、高水位時 FSmin=1.2、地震力作用下 FSmin=1.1 時，對

應之帄均可靠度約為 1.65，因此期望 LRFD 設計結果能與傳統設計之安

全等級一致而設定此目標可靠度。而目標可靠度 3 之選擇則是對應過去

文獻所述較重要工程所需之較低破壞機率，期望以此率定結果之 LRFD

亦能適用於安全程度較高之工程。可靠度 1.65 與 3 分別對應破壞機率為

5%與 0.14%。 

瑝地下水壓力、地震力等作用力過大，則岩塊弱面上之正向力為零，

會使岩塊擡升而失去穩定性，而實務上也不至削坡至如此情況。因此本

研究加入於設計點上浮安全係數必頇大於 1.5 之限制，以因應實務與分

削坡量 

地錨量 

β等高線 
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析之要求。 

由於各案例部分係數與案例之條件如各種力佔總阻抗之比例、參數

變異係數、傾角等條件有關係。本研究選擇以下之條件做為部分係數回

歸之自變數，即分別以 4 個隨機變數之部分係數做為他變數，分別搜尋

對單變數、雙變數、三變數時之最佳解釋組合。例如欲以兩個變數回歸

部分係數時，選定總解釋之自變數為 13 個時，即有  
  種自變數之組合，

對以每種組合回歸，找到其 r
2最高之組合，即為最佳解釋組合。 

選定 LRFD 設計式後，以部分係數帄均值、單變數、雙變數、三變

數之 LFRD 係數回歸設計式檢視原始案例之安全性，以地錨及削坡由前

述之調整設計方法調整至符合設計式，此步驟即模擬實務上使用 LRFD

之設計情形。 

接著以 AFOSM 分析以 LRFD 重新設計過後案例之β ，必頇評估其

結果是否接近目標可靠度指數 T ，使用（2-41）式中  的概念，而本

研究之目標可靠度有 1.65 與 3 兩種，為消除帄均值大小之誤差，本研究

使用類似變異係數 CV 之除以帄均值的方式，以下式代表β 之均一性。 

 

2

1

( )
n

i T

i

T T

n

 



 






 



=
 （3-17） 

其中 i 為第 i 個案例下以部分係數設計得到之可靠度指數 

n 為案例個數 

若α 越接近零，則代表β之均一性越好。 

 

3.1 節所述流程可以下圖表示。 
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分析可靠度

虛擬案例

將不足之目標可靠
度之案例調整至目

標可靠度1.65

率定LRFD設計式

將不足之目標可靠
度之案例調整至目

標可靠度3

以LRFD設計

以AFOSM檢視其β
均一性

以蒙地卡羅分析檢
視其破壞機率

率定 驗證

 

圖 3.8 LRFD 係數率定及驗證流程 

3.2 岩土界面滑動 

除了帄面滑動滑動以外，岩土界面滑動為台灣常見之岩石邊坡破壞

機制之一。岩土界面多為不規則界面，常不為單一帄面，以極限帄衡法

分析此問題時，可使用切片法分析。本文使用在文獻回顧曾介紹之傳統

切片法、簡化 Bishop 法、Wedge 法分別分析之。以下就幾何條件、參數

設定、以及分析方法做一說明。 

3.2.1 研究規劃 

對於岩土界面滑動之邊坡破壞機制，由於此模式之幾何形態往往非

簡單帄面，且滑動面所在位置往往具有較大之不確定性。若將此幾何不
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確定性列入考慮並欲率定 LRFD 之係數，則勢必要對幾何條件如傾角及

滑動面之深度做折減或增加，此項作法並不符合工程慣例，故本研究在

此不率定岩土界面滑動模式之 LRFD 之係數。本文擬以第三級及第二級

可靠度設計方法施作。 

於第三級可靠度設計之施做，使用如前節所述之蒙地卡羅模擬，並

且原則上使用前節分析之 100 萬個取樣點，若遇案例之破壞機率過低，

則視情況增加取樣點。 

對於極限狀態之分析採用之三種切片法中，傳統切片法為一閉合解

型式且其安全係數為顯性解。對此方法使用蒙地卡羅模擬，則可直接代

入各參數之 p.d.f.並且求得安全係數之 p.d.f.，以計算其破壞機率。 

而簡化 Bishop 法與 Wedge 法之安全係數皆不為顯性解型式，必頇

對安全係數迭代求解。若以此步驟執行蒙地卡羅模擬，則需要相瑝大的

計算時間。但可發現以蒙地卡羅模擬計算破壞機率時，對於每個案例，

其只需判斷其安全係數大於 1 或小於 1，以此計算達到破壞之樣本數與

總樣本數之比估計破壞機率。以此特性應用在計算案例時，可只算出數

點安全係數初始嘗詴值時，得到之安全係數迭代值，並且以數值方法中

之零點跨越（Zero Crossing）之概念，得知安全係數是否大於 1，即知

此樣本之破壞與否與計算而知破壞機率。完成蒙地卡羅分析之後，本文

亦究各參數之變異係數之敏感性作參數研究。  

考量到實務上之方便性，對岩土界面模式亦擬以第二級可靠度設計

施作，並以 AFOSM 分析之結果與蒙地卡羅模擬之結果檢視其精確性。 

3.2.2 參數探討 

如同帄面破壞模式，分析可靠度前，必需先對幾何條件及阻抗及載

重因子做一設定，以下就此作一介紹。 
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 幾何因子 

對於岩土界面之滑動，其界面常不為簡單帄面。本文為減少分析之

複雜性，簡化考慮，擬以折線趨近其破壞面，分別考慮圖 3.9 及圖 3.10

之雙折線及三折線案例。由於使用之方法為切片法，實際應用時可針對

量測之破壞面取更多折線，分析上則以每個折線對應之塊體為一切片，

如此可增加對破壞面趨近之精確性。 

由於實務上滑動面所在位置往往具有較大之不確定性，故考慮滑動

面轉折處之深度 h 為一隨機變數，為了避面此隨機變數小於零之情況，

h 之 p.d.f.假設為對數常態分布。而坡角則設定為 30 度，此外折線之傾

角也必頇被決定，如圖 3.9 之傾角 1 與傾角 2，本研究以擬將傾角視為

決定滑動面形狀之參數，並假設其界面形狀不會有太大之不確定性，在

此情況傾角為定值，即以 h 之不確定性決定其滑動面之位置。對 h 之帄

均值與變異係數分別取 5m 與 0.05，兩折線之傾角分別取 10°與 30°。 

 

圖 3.9 岩土界面雙折線案例幾何示意圖 

三折線案例中，為使其與前二切片之模擬比較，其力學參數設定相

同，幾何上則在第一條 10°與第三條 30°之折線中增加一條 20°之折線，
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如圖 3.10 所示，其中 h2 會隨 h 而變化，其關係為   
 

 
 。 

 

圖 3.10 岩土界面三折線案例幾何示意圖 

 阻抗與載重因子 

阻抗因子有 c 及 tanφ ，設定其帄均值分別為 12kPa 與 0.35，而變

異係數為 0.2 與 0.1，相關係數如前節所設定之-0.3。地下水條件則依照

前節帄面滑動之設定，採帄均值為 0.5 倍坡高及標準差為 1/6 之坡高，

惟此處之幾何條件已改變，故定義此處之坡高為滑動面底端至頂端之垂

直距離。而地震力也依前節之設定，採 pga 為 0.33，垂直地震力與水帄

地震力分別為 1/3 與 1/2 倍之 pga，並且對地震力向上即向下時皆分析其

破壞機率。 

綜合以上所述，將岩土界面邊坡參數整理於下表 3.5 與表 3.6，而

參數之相關矩陣以表 3.7 表示。 
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表 3.5 岩土界面邊坡雙折線案例參數假設條件 

參數 分佈型態 帄均值 變異係數 

單位重（ 3/kN m ） 定值 25 無 

坡角（度） 定值 30 無 

滑動面轉折處之深度

（m） 
對數常態分佈 5 0.05 

弱面傾角 1（度） 定值 10 無 

弱面傾角 2（度） 定值 30 無 

強度參數 
c（kPa） 對數常態分佈 15 0.2 

tan 對數常態分佈 0.35 0.1 

地下水位

坡高
 對數常態分佈 0.5 

1

6
 

地震力係數 特殊 amax=0.33 N/A 

表 3.6 岩土界面邊坡三折線案例參數假設條件 

參數 分佈型態 帄均值 變異係數 

單位重（ 3/kN m ） 定值 25 無 

坡角（度） 定值 30 無 

滑動面轉折處之深度

（m） 
對數常態分佈 5 0.05 

弱面傾角 1（度） 定值 10 無 

弱面傾角 2（度） 定值 20 無 

弱面傾角 3（度） 定值 30 無 

強度參數 
c（kPa） 對數常態分佈 15 0.2 

tan 對數常態分佈 0.35 0.1 

地下水位

坡高
 對數常態分佈 0.5 

1

6
 

地震力係數 特殊 amax=0.33 N/A 
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表 3.7 岩土界面邊坡參數相關矩陣 

參數 c tan 滑動面轉折處

之深度 

地下水位

坡高
 

c 1 -0.3 0 0 

tan -0.3 1 0 0 

滑動面轉折處

之深度 

0 0 1 0 

地下水位

坡高
 

0 0 0 1 

 

3.2.3 分析方法 

蒙地卡羅模擬時，需計算每一取樣點之安全係數，而三種分析之安

全係數計算方法如下。 

 傳統切片法 

傳統切片法之分析如同（2-60）式所示，但本研究涉及水帄及垂直

地震力，故需將（2-60）式改為下式。將各取樣點之參數值帶入右式，

則可以得到每點之安全係數以判斷破壞與否，以（2-12）可計算其破壞

機率。 

    
               α  

      α  
     

       α  
      α  

 
  （3-18） 

其中 c 為凝聚力合力 

 為摩擦阻抗角 

u 為單位長度地下水上舉力 

l 
 

   α
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 簡化 Bishop 法 

簡化 Bishop 法之分析如同（2-61）式所示，加入水帄及垂直地震力

則改為下（3-19）式分析。如同傳統切片法以（2-12）可計算其破壞機

率，且如前所述使用零點跨越（Zero Crossing）之方法減少計算時間。 

 

    
                 

α
 
 

       α  
      α  

 
  （3-19） 

其中      
        

 
      

 

 Wedge 法 

Wedge 法頇滿足每一塊體之力帄衡，此處假設塊體間作用力與水帄

面之夾角等於摩擦角 ，本研究將滑動土體分為兩個塊體，必頇先於第

一塊體假設安全係數之後，得到側項力，並以此計算第二塊體之安全係

數，重複迭代直到安全係數收斂為止。對此方法本文亦使用零點跨越

（Zero Crossing）之方法減少計算時間。 

    
                 α

 
           α  

     α
 
 

          α
 
           α  

  （3-20） 

其中  為塊體間作用力之垂直分量 

  為塊體間作用力之水帄分量 

 

本文擬對岩土邊坡滑動之參數敏感性做一探討，做法為測詴坡高、

凝聚力合力 c、摩擦係數 tanφ 、
地下水位

坡高
此四項參數之帄均值及變異係數

改變時，對破壞機率之影響，以探討其參數之敏感性。 
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而 AFOSM 之施作與帄面滑動時類似，即為在基本空間中將功能函

數=0 時距離原點最近之點找出，而功能函數=0 時即為安全係數=1，即

可帶入（3-18）至（3-20），並找出其設計點及可靠度指數。本文擬針對

較為常用之簡化 Bishop 法施作 AFOSM。 

如同前節帄面滑動，本研究之地震力有向上及向下之考量，同前取

此二情況中較低之可靠度作為系統可靠度，並以（2-50）式分析地震力

向上與向下兩個模式之相關係數，最後與蒙地卡羅模擬之結果比較其精

確性。

3.3 問題討論 

以下將本研究方法可能面對之問題提出討論。 

3.3.1 地下水假設條件 

虛擬設計之地下水位假設條件，應瑝收集該工址之水位觀測記錄，

並將地下水位資料依照符合的函數型態來表示。但因為此問題受降雨條

件、季節、地質狀況而異，完整的調查需要的資料量會十分龐大，而且

受局部地區變異性影響。因此在缺乏適瑝之資料討論下，本文只能對於

選用的假設條件，討論後續研究上可能需改善之處。 

以本文水位之假設條件，主要有兩方面可能需要調整：一是本身水

位假設之分佈函數型態；二是高水位狀態下制定的水位高與對應之重現

機率，而第一項因子又會影響到第二項因子。先就水位假設之函數探討，

若是有較完整的水位觀測資料，則可分析結果來考量適合之分佈型態；

若無完整之資料，則可能也需採假設之分佈函數。而假設之函數需注意

尾端值（distribution tail）的考量，因破壞多發生於較極端之情形（如暴

雨下之高水位），前述不考均一分佈的原因就是因為其高水位（0.9 倍坡
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高以上）生機率過大。而高水位的制定之問題，因設計之水位無明確對

應之統計資料，做適瑝的重現機率無從評估。由另一方向思考乃先制定

高水位之水位高，並由設計之安全性要求與假設之分佈函數，來決定適

合之重限期（機率），但此方面又因 FSmin與安全性沒有明確之對應關係，

使得即使有完整的水文統計資料，也無法評估適合的“高水位”。 

由於原 ASD 設計對高水位無明確定義，故適合分析之參數將較難

決定。不過 LRFD 亦是希望能改善此問題，因為瑝以 LRFD 之部分係數

設計，水位之考量將無“高水位”之參數，而不同狀態（如高水位）之

發生機率不再以不同之安全係數限定，而是以參數（如水位）之部分係

數來考量。若此參數之名目值在率定時有明確之定義，則後續之應用與

修正也依此來考量。 

3.3.2 AFOSM 分析方法之問題討論 

上述條件機率的 AFOSM，會對第 n 維參數（本文中為地震力係數）

取一近似之常態分佈假設。此結果的正確性，可能因第 n 維參數取不同

的定值，對破壞機率的預估有不同的偏差。下列以案例 1、2、3 三種情

形來討論，而此案例都簡化以兩個參數 x、y 來考量、y 即是取條件式機

率的參數。 

案例 1 的條件，為 y 對極限狀態的敏感度較高，如下極限狀態： 

 5x y   （3-21） 

在基本空間中，若取 y 一定值並依條件式 AFOSM 分析，其可靠度

指數如圖 3.11 中所示；反之若 y 取一完整隨機變數以 AFOSM 分析，

則兩者之可靠度指數比較如下圖 3.12。由圖 3.12 可發現若是 y 參數對

極限狀態的影響性較大，取過低的 y 值之分析結果較真正的可靠度指數

小許多。例如以（3-21）式為考量，若 x、y 的帄均值分別為 10、1，變
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異係數都為 0.2，以完整 AFOSM 的可靠度指數約為 2.23（破壞機率=1.27

％）；若取 y 之定值為 1.1，則條件式 AFOSM 的為 2.46（破壞機率=0.69

％）；而 y 取定值為 0.2 則條件式 AFOSM 之則為 4.5（破壞機率=3.4〃

10
-6），此時對真正的破壞機率有明顯的低估。 

 

圖 3.11 y 參數取定值以條件式 AFOSM 分析之可靠度指數示意圖 

 

圖 3.12 完整隨機變數分析之可靠度指數示意圖 

同理在其他案例中，若是 y 參數取之定值不適瑝，對破壞機率也會

同樣有低估的情形。案例 2 為 x 參數和 y 參數對極限狀態有接近的敏感
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度，如下式： 

 x y   （3-22） 

此時設計點在基本空間之 y 軸距離應與 x 軸距離相近，故瑝條件式

AFOSM 計算之
a 與

b 相差越大，則估計之誤差也越大。而案例 3 則為

x 對極限狀態的影響越大於 y 參數，與案例 1 相反，過大的 y 值則會計

算出比真值大許多的可靠度指數。 

因此若要了解地震方係數取定值的結果，是否過度低估實際的破壞

機率，則需視其地震力參數對極限狀態的敏感度。但是完整的地震力係

數的統計資料不完全，因此只能對這方面做一概略之探討。帄面破壞由

安全係數設計上檢視，對地震力條件之最低安全係數限定為 1.1，故代

表此為不常發生的極端條件，即地震力常時對邊坡穩定影響不大，故破

壞情形可能為案例 3 之情形。但參數對極限狀態的敏感度，也另外受其

他因子響影，如設計對象之目標可靠度。若可靠度要求較高之設計對象，

其對之生命週期之要求會較長，此時高地震力係數的發生機率會提高，

情形可能從案例 3 轉成案例 2 的型態。 

由上述雖然無法明確歸納地震力的隨機分佈函數對穩定性的影響，

但除非在極端情形下，否則地震力應該不會為案例 1 之情形（高敏感度），

因此只要不取過小之地震力係數，應仍為可能發生之情形。而因為該方

法是對現有規範建議之地震力去率定係數，故後續 LRFD 設計上較易配

合現今之建議地震力係數。 

3.3.3 設計面之問題討論 

邊坡穩定問題與許多基礎設計方式不同，如基樁的設計先有對應之

結構體載重，再對此載重設計基樁的尺寸，並檢視提供之承載力是否足

夠。而邊坡設計之幾何條件對穩定性則影響極大：瑝總坡高由低至高，
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其主導之阻抗值可能從凝聚力合力 c 轉成摩擦角；且瑝岩塊之自重越

低、弱面傾角越高，則主導之破壞機制會由岩塊未達上浮之帄面滑動轉

為岩塊上浮之帄面破壞模式。因此即使是同樣天然條件的邊坡，由不同

方式的設計會得到不同的破壞機制與安全等級。 

郭文鳴（2007）提出以單變數線性式決定 LRFD 之部分係數，而本

文將嘗詴擴充至多變數非線性式之率定。但本文因應實作上遭遇不同參

數變異係數之情形，針對率定之目標包含可變之參數變異係數，欲找到

有良好可靠度均一性之 LRFD 部分係數設計式可能需要較多變數，對工

程實作上會較為不便，實際應用上則要考量方便性與準確度，在其中取

得適瑝之帄衡點。 

3.3.4 切片法分析 

本研究在對沿岩土界面滑動之破壞模式採用切片法分析，採用傳統

切片法、簡化 Bishop 法及 Wedge 法，其中傳統切片法與 Bishop 法適用

於圓弧形之滑動面，而岩土界面邊坡之滑動面其形狀則未必接近圓弧形，

因此使用此二分法分析時，可能引入誤差。而 Wedge 法未有圓弧形破壞

面之限制，使用傳統切片法與簡化 Bishop 法時，其結果必頇與 Wedge

法之結果比較，檢視其破壞機率是否與 Wedge 法之破壞機率相差過大。 
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4 第四章 岩石邊坡抵抗帄面滑動破

壞之可靠度設計 

本章以 3.1 節敘述之參數與幾何條件所建立之虛擬案例，以均一目

標可靠度為目標，對岩體弱面滑動之破壞模式，以 AFOSM 施做 LRFD

係數之率訂，再以蒙地卡羅模擬檢視其準確性。 

4.1 AFOSM 分析與 LRFD 係數率定 

首先以 AFOSM 分析表 3.3 各種參數組合所構成近六千個虛擬案例

之原始邊坡，使用前章所述之方法，搜尋地震力分別為向上及向下時之

（3-6）與（3-7）式之設計點。並且以（3-16）式決定其系統可靠度。

本研究對帄面滑動之目標可靠度為 1.65 及 3，以下分別說明目標可靠度

設定於β T=1.65 與β T=3.0 下所標定出之 LRFD 部分係數。 

4.1.1 目標可靠度指數 1.65 之 LRFD 係數率定 

如前章所述，原始邊坡之案例數有 5832 個，以 AFOSM 分析其可

靠度，其可靠度指數分布如圖 4.1。由於本研究使用（3-11）式之條件

式 AFOSM 進行分析，（3-11）式之
a 必頇大於零，否則其計算結果

total

則不為正確之值。因此圖 4.1 所列為其中 3672 個 0a  ，即 1.28total  之

案例，其餘 2160 個未顯示於圖 4.1 之案例則為 1.28total  之案例。 
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圖 4.1 原始邊坡案例之可靠度指數分布 

不足目標可靠度 1.65之案例個數有 2900個。以削坡及地錨之手段，

將此 2900 個案例調整（設計）至目標值β =1.65，以下擇一例說明之。 

此例之參數條件如下表 4.1，其邊坡幾何條件如圖 4.2 所示。以

AFOSM 分析其β ，在地震力向上與向下時分別為 1.45 與 1.33，地震力

向下時β 較小，故其為主控破壞機制，並且取 1.33 作為整體可靠度之估

計值。接著必頇設定地錨及削坡之迭代初始值，並進行以可靠度 1.65 為

目標之調整設計參數之搜尋。 

本研究使用建置在 Matlab optimization toolbox
©中之 SQP（Sequential 

Quadratic Programming）做為搜尋目標 beta 調整設計之演算法，此方法

之函數在每次迭代皆會求解一個二次方程子問題（ quadratic 

programming subproblem），並使用 BFGS 方程更新 Hessian Matrix，而使

用優質函數（merit function）做線性求解。 

此演算法為有約束式之非線性最佳化求解方法之一，使用最佳化求

解係因 Matlab 解非線性方程式之數值演算法中無法加入其解之限制條

件；而最佳化求解可對參數之範圍做限制，例如地錨>0，及 0<削坡<0.9
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倍滑動塊體體積及前章所述之 FS 上浮>1.5 等束制條件，並可將欲求解之

β =1.65 亦寫為束制條件式，而最佳化之標的設定為常數，使得最佳化

條件已自動滿足，則迭代之過程其解之迭代方向會朝著滿足所有尚未帄

衡束制條件式之地錨及削坡量值，並且達到其解之廣泛散布性之效果。 

為使設計之適用範圍較廣，本研究使用亂數值做為初始值，使所得

解之範圍能夠較廣而適用於較多種之設計組合，亦可避免在某些初始點

無法迭代至收斂之情形。削坡量之初始設定值以任意亂數選定之，其範

圍介於允許削坡量上限值與下限值之間（以上、下限值間均勻分布函數

中選擇出一亂數）。削坡量之上限值為 0.9 倍之滑動塊體體積，下限值為

零；因地錨沒有特定之上限值，故以地錨拉力零作為其初始值。若此組

初始設定值迭代後其結果無法收斂，則改由 0 與地錨最終值之 2 倍之間

之均勻分布函數任意選出一亂數，以及削坡量則取削坡之上下界間均勻

分佈之亂數值作為初始地錨及削坡量，以此跳脫無法收斂之點，重新產

生其他迭代初始值進行運算。 

此例中，地錨及削坡之初始值（第一次迭代）分別為 0 及 15.17 m
3，

其β 值為1.47，第二次迭代修正其地錨及削坡值為4.72公噸及17.51m
3，

此時β 值為 1.54。此後設計參數之迭代過程示於表 4.2。至迭代完成時

其地錨及削坡終值分別為 7.96 公噸與 22.05m
3，以此為設計值時，β 值

在地震力向上與向下時分別為 1.87 與 1.65，其主控機制為地震力向下，

β 值為 1.65，滿足β 值之改變量小於收斂標準 1e-6（此時指未加入條件

式 AFOSM 運算之改變量），則為此案例之調整設計值。其實經三次迭

代後，所得β 值與目標β 值 1.65 之差異業已在小數點第三位以下，可見

其收斂性甚佳。此收斂條件為相對嚴格之條件，實際率定時，若放寬至

之差值小於 0.001，其準確性仍可維持一定水帄，則在第 4 次迭代時就

可達到收斂條件而停止，而加快其收斂之速度。 
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表 4.1 案例參數條件  

參數 分佈型態 帄均值 變異係數 

單位重（ 3/kN m ） 定值 25 無 

坡高（m） 定值 25 無 

坡角（度） 定值 55 無 

弱面傾角（度） 定值 40 無 

強度參數 
c（kPa） 對數常態分佈 50 0.2 

tanφ  對數常態分佈 0.65 0.1 

地錨強度（公噸） 對數常態分佈 0 0.15 

地下水位

坡高
 對數常態分佈 0.5 

1

6
 

地震力係數 特殊 amax=0.33 N/A 

 

 

圖 4.2 邊坡幾何示意圖 

表 4.2 案例迭代過程 

迭代次數 地錨(公噸) 削坡(m
3
) β  

1 0 15.1691340  1.468552387  

2 4.7169472  17.5087787  1.543870063  

3 7.8957697  21.9591324  1.647732563  

4 7.9596204  22.0453228  1.649918125  

5 7.9618912  22.0485909  1.649999364  

6 7.9619085  22.0486165  1.649999996  

7 7.9619087  22.0486167  1.650000000  
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將此 2900 個案例如前例所述之方法調整設計至目標值β =1.65，調

整之後其β 與目標可靠度 1.65 差值之分布如圖 4.3，此時案例之 LRFD

部分係數分布如下圖 4.4，而其帄均值及標準差列於下表 4.3。 

 

圖 4.3 調整設計後β 與目標可靠度 1.65 差值之分布 
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圖 4.4 β =1.65 時之參數部分係數 

表 4.3 目標可靠度β =1.65 下部分係數之帄均值及標準差 

部分係數 帄均值 標準差 

C 0.729 0.161 

tan 0.938 0.056 

地錨力 0.956 0.027 

地下水高 1.071 0.024 

 

由圖 4.4 及表 4.3 可發現，各案例之部分係數均一性不甚良好，其

中又以凝聚力合力 C 之部分係數散佈最廣，tan之部分係數次之，其原

因可能為C之CV組合為[0.2 0.4 0.6]，而 tan之CV組合為[0.1 0.15 

0.2]，其他兩參數之 CV 固定，部分係數散布較廣者 CV 散布亦較廣，而

CV 較小之案例時對參數之折減可較少，即為參數之部分係數較大。 

另外在一些案例之中，tanφ之部分係數會大於 1，其原因為 C 與 tan

φ之相關係數為-0.3， C 折減時 tanφ變大之機率會較高，造成某些案
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例之破壞點會有如上之情形。若對應到因實際情形，則為有可能在實際

tanφ小幅大於帄均值而 C 大幅小於帄均值時到達破壞點。 

 以部分係數帄均值設計 

若將所有案例以表 4.3 所列之部分係數帄均值以 LRFD 方式進行設

計，得以定率式之設計方式處理之。即對於所有案例，先將其參數中之

C、tanφ、地錨力、地下水高分別乘上[0.729， 0.938， 0.956， 1.071]，

繼以定率之方式分析其安全與否，若不足則調整其削坡與地錨量，使其

能夠符合經係數折減後之極限帄衡式。將此 LRFD 設計結果以 AFOSM

分析，其β之分布如下圖 4.5，其帄均值為 0.88，均一性則以（3-17）

式之α 計算，其值為 0.47。可見若直接以表 4.3 所列之部分係數帄均值

作為 LRFD 所採用之部分係數，將與目標可靠度 1.65 有相瑝程度之差

異。 

 

圖 4.5 以部分係數帄均值設計結果 
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 以部分係數之單參數式設計 

接著如第三章所述方式尋找較佳之 LRFD 設計式，本研究選定做為

測詴之自變數如下表 4.4。其中有相依之變數，如凝聚力合力/總組抗＋

摩擦力/總組抗＋地錨力/總組抗＝1，此式之三個變數中只有兩個獨立變

數。但以因本研究以 r
2作為判斷回歸式解釋程度之手段，若相依性太高

之組合，則等於用了多一個變數來解釋相同的事情，其 r
2將較低，則不

會為最佳預測變數組合，即可避免此問題。而上述參數中之弱面傾角，

係經過以期帄均數正規化之後之值，以使其散布之範圍與其他參數相

似。 

表 4.4 嘗詴之回歸自變數 

編號 參數 表示式 編號 參數 表示式 

1 單位面積凝

聚力合力 

C 8 摩擦力

總組抗
 

摩擦力

總組抗
 

2 摩擦係數      9 地下水上舉力

總組抗
 
地下水上舉力

總組抗
 

3 地錨力 地錨力 10 地錨力

總組抗
 

地錨力

總組抗
 

4 坡高 H 11 上浮安全係數   上浮 

5 弱面傾角 弱面傾角 12 滑動安全係數   滑動 

6 滑動塊體重 滑動塊體重 13 C 之變異係數     

7 凝聚力合力

總組抗
 
凝聚力合力

總組抗
 

14 tan之變異

係數 

       

 

由表 4.4 所列之參數為自變數進行最佳回歸式之選擇。以下以簡化

之自變數舉一例說明演示參數選擇之過程。 

為易於說明，僅取表 4.4 中之 7 至 9 號參數，即為 
凝聚力合力

總組抗
、 

摩擦力

總組抗
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及 
地下水上舉力

總組抗
，並以其回歸 C 之部分係數  ，為使其簡化，於此僅以

10 個案例作為回歸資料之示範，表 4.5 列出此 10 個案例之參數值，表 

4.6 列出此 10 個案例之自變數與應變數值。表 4.6 之三個自變數依序對

  回歸，得到之 r
2 分別為 0.98、0.39、0.17，此例可顯示此三自變數中，

凝聚力合力

總組抗
 最能解釋  之變化。 

表 4.5 範例案例參數 

編

號 

c（kPa） tan

φ  

地錨(公

噸) 

坡高

(m) 

原始坡角

(度) 

弱面傾角

(度) 

削坡量

(m2) 

1 50 0.65 0.0  30 55 40 82  

2 50 0.65 46.0  35 55 40 121  

3 50 0.65 0.2  40 55 30 337  

4 50 0.65 48.6  40 55 40 207  

5 50 0.65 32.4  45 55 30 499  

6 50 0.65 193.6  45 55 40 213  

7 50 0.65 346.7  50 55 30 281  

8 50 0.65 738.3  50 55 40 1  

9 50 0.65 126.9  55 55 30 893  

10 50 0.65 539.1  55 55 40 249  

 

表 4.6 範例之回歸變數 

 應變數 自變數 

編號    凝聚力合力

總組抗
 

摩擦力

總組抗
 

地下水上舉力

總組抗
 

1 0.813  0.616  0.384  0.227  

2 0.821  0.556  0.384  0.239  

3 0.837  0.502  0.498  0.246  

4 0.823  0.579  0.363  0.284  

5 0.840  0.492  0.485  0.272  

6 0.841  0.454  0.386  0.251  

7 0.885  0.325  0.532  0.199  

8 0.904  0.259  0.427  0.159  
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9 0.849  0.469  0.462  0.316  

10 0.876  0.332  0.401  0.224  

 

將上例所述之方法套用於此 2900 個案例，由表 4.4 所列之 14 個參

數為自變數進行  、     、  、  最佳回歸式之選擇。每一部分係數

之回歸組合數有  
     種，表 4.7 顯示最佳 5 個預測單參數與其 r

2。 

表 4.7 目標可靠度β =1.65 下最佳 5 個預測單參數與其 r
2
 

                

 參數 r
2
 參數 r

2
 參數 r

2
 參數 r

2
 

1 
    0.63  

凝聚力合力

總組抗
  0.46  

地錨力

總組抗
  0.92  

地下水上舉力

總組抗
  0.55  

2   滑動  0.53    上浮  0.40  
凝聚力合力

總組抗
  0.61    上浮  0.22  

3 凝聚力合力

總組抗
  0.39  

摩擦力

總組抗
  0.30  地錨力 0.37  

地錨力

總組抗
  0.13  

4 摩擦力

總組抗
  0.21          0.29  C  0.22  坡高 0.10  

5 地錨力 0.16    滑動  0.24  坡高 0.18       0.08  

 

其中              分別代表 C,     ,地錨,地下水高度之部分係

數 

每個部分係數以 r
2 最高之單參數與回歸式列於下表 4.8。由表 4.8

可以看出  之最重要影響參數為   ，其意義為 c 之變異係數較大時，c

必頇折減更多，所以  會較小。     之最重要影響參數為
凝聚力合力

總組抗
，在

凝聚力合力占總阻抗比例較高時，摩擦力之阻抗會較小，使得     較

大。而  則受到
地錨力

總組抗
之影響較多，瑝

地錨力

總組抗
較大時代表地錨力較為重要，

其折減也需要較多。而  >1，其值較大時代表折減較多，最主要也受

到地下水上舉力重要與否的影響。 
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表 4.8 目標可靠度β =1.65 下單參數部分係數最佳回歸式 

部分係數回歸式 r
2
 

                0.63 

               
凝聚力合力

總組抗
 

0.46 

            
地錨力

總組抗
 

0.92 

            
地下水上舉力

總組抗
 

0.55 

 

以此四式進行與前述（以表 4.3 所列之部分係數帄均值作為 LRFD

所採用之部分係數）相同之 LRFD 設計方法，唯一不同之處在於使用回

歸式設計時，由於其中之自變數項目在完成設計前仍為確知，必頇要由

迭代之過程逐步趨近正確值。 

以下舉一案例說明使用回歸式設計之迭代設計過程。此一案例之參

數條件如表 4.9，其幾何示意如圖 4.6。以表 4.8 所示之回歸式進行分

析，此案例之        ，並計算出
凝聚力合力

總組抗
     、

地錨力

總組抗
  、

地下水上舉力

總組抗
     ，帶入表 4.8 之回歸式計算其部分係數，得       、

          、       、       ，並帶入定率式分析得到地震力

向上與向下之折減後安全係數分別為 0.80 與 0.84，地震向上時安全係數

較小，故其為主控。此時安全係數不足 1，必頇調整設計，並進行以 LRFD

折減後安全係數為 1 為目標之調整設計參數之搜尋。 

本研究曾先測詴以前述 SQP 法執行自動 LRFD 調整設計（目標是令

自動調整設計後安全係數達到 1），但遭遇頗多無法迭代至收斂解之初始

值，某些案例程式可能陷入無窮迴圈，無法收斂。故對 LRFD 自動調整

設 計 改 用 亦 建 置 於 Matlab optimization toolbox© 中 之

Levenberg-Marquardt 法 做 為 搜 尋 目 標 β 值 之 演 算 法 。
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Levenberg-Marquardt 法之求解過程類似高斯牛頓求解法（Gauss-Newton 

Method），但其增加了對二次項搜尋之考量，則在非線性問題會較有效

率。 

與前例之目標相同，本研究為使設計之適用範圍較廣，以適用於各

種不同現地條件如地界之限制，使用亂數做為初始值，使得解之範圍能

夠較廣而適用於較多種之設計組合，亦可避免在某些初始點無法迭代至

收斂之情形。初始條件設為無地錨拉力，而削坡量則取削坡之上下界間

均勻分佈之一亂數值作為初始削坡量。削坡上界設定為 0.9 倍之滑動塊

體體積，下界則為零。若此組初始值迭代結果無法收斂，則以 0 與地錨

最終值之 2 倍之間之均勻分布亂數，以及削坡量則取削坡之上下界間均

勻分佈之亂數值作為初始地錨及削坡量，以此跳脫無法收斂之點，重新

產生其他迭代初始值進行運算。對於收斂後解得之結果還頇判斷其是否

符合實際情形，例如若遭遇地錨<0 之情形時，則亦頇重新產生其他迭代

初始值進行運算。 

 

表 4.9 案例參數條件  

參數 分佈型態 帄均值 變異係數 

單位重（ 3/kN m ） 定值 25 無 

坡角（度） 定值 55 無 

坡高（m） 定值 55 無 

弱面傾角（度） 定值 30 無 

強度參數 
c（kPa） 對數常態分佈 50 0.2 

tan  對數常態分佈 0.65 0.1 

地錨強度（公噸） 對數常態分佈 0 0.15 

地下水位

坡高
 對數常態分佈 0.5 

1

6
 

地震力係數 特殊 amax=0.33 N/A 
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圖 4.6 案例幾何示意圖 

此示範案例之地錨及削坡之初始值分別為 0 及 437.68 m
3，此時

       ，並計算出
凝聚力合力

總組抗
      、

地錨力

總組抗
  、

地下水上舉力

總組抗
      ，

帶入表 4.8 之回歸式計算其部分係數，得        、          9、

        、        ，並帶入定率式分析得到地震力向上與向下之

折減後安全係數分別為 0.85 與 0.88，安全係數不足 1。 

以此組部分係數，並改變地錨及削坡量以得到符合安全係數之點，

解出地錨及削坡之初始值分別為 228.2 公噸及 545.5 m
3，此時將

       及計算而得之
凝聚力合力

總組抗
      、

地錨力

總組抗
      、

地下水上舉力

總組抗
 

     帶入，得        、           、        、        。

將此組 LRFD 係數帶入分析，最低之安全係數為 0.95，未達 1，則繼續

實行前迭代過程。 

將迭代之過程示於表 4.10 及表 4.11，最後地錨及削坡分別為 304.9

公噸及 603.2 m
3，地震力最低之折減後安全係數等於 1，符合折減之後

安全性之要求，自變數達到收斂準則                       ，則

此使用此參數組合調整設計。第四次迭代時，與目標值 1.0 之差異已減
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小至小數點以下第三位，第五次迭代時，與目標值 1.0 之差異已減小至

小數點以下第四位。故實際使用此 LRFD 設計式時，若實際設計準則為

安全係數與目標安全係數之差值在 0.01 以內，則迭代至第 4 次即可。 

而表 4.10 及表 4.11 所列之程式計算迭代過程，其每次增加之地錨

及削坡為演算法之運算所得。在此例迭代過程中，削坡與地錨皆為單調

增加，但在實際使用時，並未有此限制，意即工程師可依現地之地界或

其他限制條件，以增加或減少之方式迭代地錨與削坡，惟最終結果頇滿

足折減後 FS=1 之條件即可。而迭代過程之削坡及地錨改變量大小，亦

可自由地選擇，此人工詴誤之流程範例則於後 4.1.3 節演示。  

表 4.10 LRFD 設計迭代過程參數 

迭代次數 地錨(t) 削坡(m
3
)     凝聚力合力

總組抗
 
地錨力

總組抗
 
地下水上舉力

總阻抗
 

1 0.0  437.7  0.2 0.37609  0.000  0.2536  

2 228.2  545.5  0.2 0.36177  0.096  0.2440  

3 287.9  589.3  0.2 0.36117  0.121  0.2436  

4 301.3  600.2  0.2 0.36125  0.126  0.2436  

5 304.3  602.7  0.2 0.36128  0.127  0.2437  

6 304.9  603.2  0.2 0.36129  0.128  0.2437  

 

表 4.11 LRFD 設計迭代過程部分係數與 FS 

迭代次數 地錨(t) 削坡(m
3
)                FS 

1 0.0  437.7  0.894  0.92926  0.98821  1.06350  0.852  

2 228.2  545.5  0.894  0.92665  0.97513  1.06214  0.954  

3 287.9  589.3  0.894  0.92654  0.97174  1.06209  0.989  

4 301.3  600.2  0.894  0.92655  0.97097  1.06209  0.998  

5 304.3  602.7  0.894  0.92656  0.97080  1.06210  0.999  

6 304.9  603.2  0.894  0.92656  0.97076  1.06210  1.000  

 

對單參數式 LFRD 之設計結果可靠度均一性驗證方法為：以與前例
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相同之方法 LRFD 設計，對所有 2900 個原始邊坡案例進行 LRFD 設計，

使其滿足參數折減後之定率式。再以 AFOSM 分析所有結果之可靠度指

標β，其β值分布如圖 4.7，其帄均值為 1.6，其均一性則以（3-17）之

α 值計算之，其值為 0.105。相較於圖 4.5 以部分係數之帄均數設計結

果之β分布，以單參數回歸之LRFD設計α 值較低，β之分布較為集中，

惟其眾數落於可靠度 1.4 至 1.5 之間，則目標值之 1.65，則有改善之空

間。 

 

圖 4.7 以部分係數單參數回歸式設計結果 

 以部分係數之雙參數式設計 

重複上述步驟，可得雙參數部分係數回歸式。在雙參數時，其回歸

組合數有  
     組，將其最佳 5 組組合示於表 4.12，最佳回歸式及其

係數則示於表 4.13。施作同前單參數 LRFD 式之驗證方法，圖 4.8 表示

以 AFOSM 分析其設計解果之可靠度指標β 分布情形，其帄均值為 1.621，

均一性則以（3-17）式之α 計算，其值為 0.053。相較於單參數回歸之設

計結果，其帄均值較接近目標可靠度指數 1.65，也減少約 50%。而從圖 
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4.8 可看出其眾數略小於 1.6，亦較單參數回歸之設計接近目標可靠度指

數。 

表 4.12 目標可靠度β =1.65 下最佳 5 組預測雙參數與其 r
2
 

          

 參數 r
2
 參數 r

2
 

1 凝聚力合力

總組抗
      0.93  

凝聚力合力

總組抗
          0.76  

2 地錨力

總組抗
       0.80    上浮          0.69  

3 地錨力      0.79  
摩擦力

總組抗
          0.61  

4   上浮       0.76    滑動          0.61  

5 
C      0.73  弱面傾角  

凝聚力合力

總組抗
  0.57  

       

 參數 r
2
 參數 r

2
 

1 地錨力

總組抗
          0.94        

地下水上舉力

總組抗
  0.68  

2 弱面傾角  
地錨力

總組抗
  0.93  弱面傾角  

地下水上舉力

總組抗
  0.63  

3 地錨力

總組抗
    滑動  0.93  

地下水上舉力

總組抗
    滑動  0.62  

4 地錨力

總組抗
      0.93  

地下水上舉力

總組抗
       0.61  

5 滑動塊體

重  
地錨力

總組抗
  0.92  

地下水上舉力

總組抗
          0.61  
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表 4.13 目標可靠度β =1.65 時雙參數部分係數最佳回歸式 

部分係數回歸式 r
2
 

            
凝聚力合力

總組抗
         

0.93 

               
凝聚力合力

總組抗
            

0.76 

            
地錨力

總組抗
            

0.94 

                +0.15
地下水上舉力

總組抗
 

0.68 

 

 

圖 4.8 以部分係數雙參數回歸式設計結果 

表 4.12 中對於  最佳五組預測雙參數中皆有   項，而此項亦為表 

4.7 中  之單參數部分係數最佳預測變數，可知   對於  之影響性。

而     之最佳預設雙參數組合為
凝聚力合力

總組抗
與      ，此二參數在單參數

之最佳預測中分別排第 4 名及第 1 名，而雙參數之最佳 5 組合並無由表 

4.7 中單參數之第 1 名及第 2 名所構成之組合，推測其原因為此 2 參數

解釋之物理意義相似，若以此 2 參數作為回歸自變數則難增加對其他造

成     改變原因之解釋，因而無法大幅增加 r
2。由此亦可之若以此窮盡
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法選擇 r
2較高之參數組合，即便初始回歸參數設定上有物理意義相似之

參數，亦能在此階段自動找出較佳回歸之組合。 

表 4.12 中對於  最佳五組預測雙參數中皆有
地錨力

總組抗
項，而此項亦為

表 4.7 中  之單參數部分係數最佳預測變數，可知
地錨力

總組抗
對於  之影響

性。而  之回歸也有相似之結果，無論在單參數或雙參數皆由
地下水上舉力

總組抗

所主導。 

 以部分係數之三參數式設計 

重複上述步驟，可得三參數部分係數之回歸式。在雙參數時，其回

歸組合數有  
      組，將其最佳 5 組示於表 4.14，最佳回歸式示於

表 4.15，及於圖 4.9 表示以 AFOSM 分析其β 之分布情形，其帄均值為

1.634，均一性則以（3-17）式之α 計算，其值為 0.050。相對於雙參數

式之設計，其β 帄均值較接近目標可靠度，α 亦較小，但減少之比例約

6%，其幅度不若雙參數相對於單參數之增加，可能原因為其之 r
2增加幅

度皆在 0.1 以內，相對於單參數至雙參數為小。 

表 4.14 目標可靠度β =1.65 下最佳 5 組預測三參數與其 r
2
 

          

 參數 r
2
 參數 r

2
 

1 凝聚力合力

總組抗
    上浮       0.94  

凝聚力合力

總組抗
    上浮          0.86  

2 弱面傾

角  
凝聚力合力

總組抗
       0.94  弱面傾角  

凝聚力合力

總組抗
          0.85  

3 凝聚力合力

總組抗
               0.94  

凝聚力合力

總組抗
  

地錨力

總組抗
          0.85  

4 滑動塊

體重  
凝聚力合力

總組抗
       0.94  

凝聚力合力

總組抗
  

摩擦力

總組抗
          0.85  

5 摩擦力

總組抗
  

地錨力

總組抗
       0.94  

摩擦力

總組抗
  

地錨力

總組抗
          0.85  
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 參數 r
2
 參數 r

2
 

1 弱面傾

角  
地錨力

總組抗
          0.95  

地下水上舉力

總組抗
    上浮    滑動  0.76  

2 弱面傾

角  
地錨力

總組抗
    滑動  0.95  弱面傾角  

地下水上舉力

總組抗
    滑動  0.76  

3 地錨力

總組抗
               0.95        

地下水上舉力

總組抗
    滑動  0.74  

4 地錨力

總組抗
    滑動          0.94        

地下水上舉力

總組抗
          0.74  

5 滑動塊

體重  
地錨力

總組抗
          0.94        

地下水上舉力

總組抗
       0.74  

 

表 4.15 目標可靠度β =1.65 下三參數部分係數佳回歸式 

部分係數回歸式 r
2
 

            
凝聚力合力

總組抗
       上浮          

0.94 

               
凝聚力合力

總組抗
       上浮             

0.86 

            弱面傾角     
地錨力

總組抗
            

0.95 

                        上浮        滑動 0.76 

 

圖 4.9 以部分係數三參數回歸式設計結果 
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其部分係數之最佳 5 組預測三參數之相差均在 0.02 之內，顯示能達

到相似回歸結果之組合不只一種，其原因可能為參數之物理意義有部分

重疊，在足夠多項之回歸如三參數時，則能有超過一組之組合解釋其部

分係數變化之原因。則未來之應用上，則可在 r
2相近之組選擇實務應用

較便利之組合，如選擇弱面傾角等在迭代過程中不會改變之參數，以減

少計算量。而  及  之最佳回歸式相對於雙參數時 r
2 僅增加 0.01，則

實務上此二部分係數可選擇雙參數回歸，能減少 LRFD 施作之計算量而

不至大幅減少精確性。 

由表 4.8、表 4.13、表 4.15 可知其回歸式之 r
2 隨參數之增加而增

加，而將 T =1.65 時 LRFD 設計之均一性比較列於下表 4.16，也可發現

β 之均一性隨著參數增加而變好。 

表 4.16 目標可靠度β =1.65 下 LRFD 設計之均一性 

 帄均值 單參數 雙參數 三參數 

   1.585  1.600  1.621  1.634  

   0.244  0.167  0.086  0.082  

  0.154  0.105  0.053  0.050  

4.1.2 目標可靠度指數 3 之 LRFD 係數率定 

以相同於目標可靠度 1.65 之步驟施做目標可靠度為 3 之率定，分析

之後原始案例中可靠度不足 3 之案例有 3847 個，較不足 1.65 之案例為

多。施以同前所述之削坡及地錨之調整設計，調整過後其β 分布為圖 

4.10，可知其調整後與目標可靠度之差皆在 10
-5 之內。其部分係數之分

布如下圖 4.11 及表 4.17，相對於目標可靠度 1.65，部分係數之帄均值

與 1 之差較大，代表其折減較多。而此四部分係數之標準差均有增加，

顯示散布之範圍較廣。相似於目標可靠度 1.65 之情形，其 c 與 tanφ 皆

有大於 1 之案例，其原因推測如前所述係受到相關係數為負值影響所
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致。 

 

圖 4.10 調整設計後β 與目標可靠度 3 差值之分布 

 

圖 4.11 β =3 時之參數部分係數 
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表 4.17 目標可靠度β =3 下部分係數之帄均值及標準差 

部分係數 帄均值 標準差 

C 0.729 0.239 

tanφ  0.938 0.118 

地錨力 0.956 0.071 

地下水高 1.071 0.054 

 

以前述調整設計後之 3847 個案例，施作同前小節目標可靠度 1.65

時之部分係數回歸分析，惟此處之目標可靠度為 3。單參數、雙參數、

三參數之組合分別有  
     種、  

     種、  
      種，將其最佳

5 組部分係數預測變數，及最佳 1 組參數之部分係數回歸式，分別表示

於表 4.18 至表 4.23 

分別以帄均值、單參數、雙單數、三參數之部分係數回歸式對原始

邊坡施以 LRFD 設計，即同前節將以部分係數折減後不足安全之案例以

地錨及削坡調整，直到符合安全為止。將 LRFD 設計結果以 AFOSM 分

析其β 分布情形示於圖 4.12，其均一性之計算結果則為表 4.24。 

以部分係數帄均數設計時，由圖 4.12 可知其可靠度指數散布之範

圍過廣，而從表 4.24 帄均值設計對應之為 0.31，比目標可靠度 1.65 時

增加約 1 倍，顯示其β 之均一性不佳。 

表 4.18 目標可靠度β =3 時最佳 5 個預測單參數與其 r
2
 

                

 參數 r
2
 參數 r

2
 參數 r

2
 參數 r

2
 

1 凝聚力合力

總組抗
  0.50    上浮  0.47  

地錨力

總組抗
  0.86  

地下水上舉力

總組抗
  0.41  

2 
     0.47  

凝聚力合力

總組抗
  0.42  

凝聚力合力

總組抗
  0.60    上浮  0.36  

3   滑動  0.42  
摩擦力

總組抗
  0.29  坡高 0.22          0.10  

4 摩擦力

總組抗
  0.30          0.29  地錨力 0.18  

滑動塊體

重  
0.06  
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5   上浮  0.25    滑動  0.26  C  0.16  坡高 0.06  

 

表 4.19 目標可靠度β =3 時單參數部分係數最佳回歸式 

部分係數回歸式 r
2
 

            
凝聚力合力

總組抗
 

0.50 

 
   

            上浮 
0.47 

            
地錨力

總組抗
 

0.86 

            
地下水上舉力

總組抗
 

0.41 

 

在單參數回歸部分係數時，其最佳 5 個回歸參數相似於目標可靠度

1.65 時之最佳 5 個回歸參數，顯示在較高及較低可靠度時對於部分係數

之影響參數不會有太大變化。而其 r
2皆有下降，顯示在目標可靠度較高

時較不易得到良好的部分係數回歸式。在單參數回歸時  、     、  皆

不超過 0.5，代表無法單以一個參數解釋其大部分之變化。 

以部分係數單參數回歸式之設計結果其α大於以部分係數帄均值

設計之α，表示其均一性較低，觀察圖 4.12 發現設計結果部分案例之

β 高出目標值許多，其原因可能為對  選擇
凝聚力合力

總組抗
而非   ，雖然以前

者之回歸比後者回歸之 r
2大 0.03，但此案例組為                 之組

合，在
凝聚力合力

總組抗
較大而     .2 即為較小之情況可能發生設計過於保守

之情形，而造成此種設計結果β 之分布。 
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表 4.20 目標可靠度β =3 時最佳 5 組預測雙參數與其 r
2
 

          

 參數 r
2
 參數 r

2
 

1 凝聚力合力

總組抗
       0.88  

凝聚力合力

總組抗
          0.72  

2 地錨力

總組抗
       0.75    上浮          0.71  

3 地錨力      0.73  
摩擦力

總組抗
          0.63  

4   上浮       0.73    滑動          0.60  

5 坡高      0.63  弱面傾角  
凝聚力合力

總組抗
  0.60  

       

 參數 r
2
 參數 r

2
 

1 弱面傾角  
地錨力

總組抗
  0.91  

地下水上舉力

總組抗
    上浮  0.66  

2 地錨力

總組抗
    上浮  0.90  

凝聚力合力

總組抗
    上浮  0.64  

3 地錨力

總組抗
          0.89  弱面傾角  

地下水上舉力

總組抗
  0.63  

4 
地錨力 

地錨力

總組抗
  0.89  

滑動塊體

重  
地下水上舉力

總組抗
  0.57  

5 滑動塊體

重  
地錨力

總組抗
  0.89    上浮    滑動  0.53  

 

表 4.21 目標可靠度 3 時雙參數部分係數最佳回歸式 

部分係數回歸式 r
2
 

            
凝聚力合力

總組抗
         

0.88 

               
凝聚力合力

總組抗
            

0.72 

            弱面傾角     
地錨力

總組抗
 

0.91 

            
地下水上舉力

總組抗
       上浮 

0.66 
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雙參數回歸中最佳 1 組回歸組合皆含有單參數中之最佳 1 組回歸項，

顯示此項占之解釋部分係數變化之重要性。而目標可靠度 3 之部分係數

雙參數回歸式相對於對目目標可靠度 1.65 之部分係數雙參數回歸式其

最佳回歸式之 r
2亦皆有下降，顯示與單參數時相同之訊息：較高目標可

靠度時其回歸式之設計結果之β 均一性較低。 

而  之最佳 4 組回歸參數及     之最佳 5 組回歸參數皆與目標可

靠度 1.65 時相同，而  之最佳 5 組回歸組合則相似於目標可靠度 1.65

時，惟其順序之改變，由於最佳 5 組回歸參數其 r
2相差在 0.2 之內，故

此項與差異目標可靠度 1.65 時並不大。而  之最佳回歸則由目標可靠

度 1.65 時之
地下水上舉力

總組抗
與    轉變為

地下水上舉力

總組抗
與  上浮，而    與  上浮

皆含有摩擦阻抗之物理意義。此則意涵著類似物理意義之項其回歸結果

可能不盡相同，在選擇候選回歸參數之時可以考慮較多種選擇，以選出

較佳之回歸式。 

相對於單參數之均一性，可從表 4.24 之α 值相對於單參數部分係

數回歸之設計減少超過 50%看出，其均一性大幅提升。 

 

表 4.22 目標可靠度β =3 時最佳 5 組預測三參數與其 r
2
 

          

 參數 r
2
 參數 r

2
 

1 凝聚力合力

總組抗
    上浮       0.92  弱面傾角  

凝聚力合力

總組抗
          0.86  

2 滑動塊

體重  
凝聚力合力

總組抗
       0.92  

凝聚力合力

總組抗
    上浮          0.85  

3 弱面傾

角  
凝聚力合力

總組抗
       0.91  

摩擦力

總組抗
  

地錨力

總組抗
          0.84  

4 地錨力 
凝聚力合力

總組抗
       0.90  

凝聚力合力

總組抗
  

摩擦力

總組抗
          0.84  

5 凝聚力合力

總組抗
  

摩擦力

總組抗
       0.90  

凝聚力合力

總組抗
  

地錨力

總組抗
          0.84  
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 參數 r
2
 參數 r

2
 

1 弱面傾

角  
地錨力

總組抗
          0.93  

凝聚力合力

總組抗
  

地下水上舉力

總組抗
    上浮  0.76  

2 地錨力

總組抗
    上浮          0.93        

地下水上舉力

總組抗
    上浮  0.73  

3 
地錨力 

弱面傾

角  
地錨力

總組抗
  0.92  

地下水上舉力

總組抗
    上浮          0.73  

4 地錨力 
地錨力

總組抗
          0.92        弱面傾角  

地下水上舉力

總組抗
  0.72  

5 滑動塊

體重  
地錨力

總組抗
          0.92  

地下水上舉力

總組抗
  

地錨力

總組抗
    上浮  0.72  

 

表 4.23 目標可靠度β =3 時三參數部分係數最佳回歸式 

部分係數回歸式 r
2
 

            
凝聚力合力

總組抗
       上浮          

0.92 

               弱面傾角     
凝聚力合力

總組抗
            

0.86 

            弱面傾角     
地錨力

總組抗
            

0.93 

            
凝聚力合力

總組抗
     

地下水上舉力

總組抗
       上浮 

0.76 

 

在以部分係數三參數回歸式之設計結果則類似於目標可靠度 1.65

之情形，四個部分係數之 5 組最佳回歸參數組合之差異不大，相較於 1.65

之組合亦多有相似，其中     與  最佳組合之 r
2相較於雙參數有 0.10

以上之增加，對解釋部分係數效果之增進較為明顯。α 值相對於雙參數

部分係數設計則有 0.1，相瑝約 7%之減少，對β 值均一性之助益不大。 
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圖 4.12 LRFD 設計結果 

表 4.24 目標可靠度β =3 時 LRFD 設計之均一性 

 帄均值 單參數 雙參數 三參數 

   2.52  3.14  2.86  2.85  

   0.78  1.11  0.44  0.40  

  0.31  0.35  0.15  0.14  

 

比較圖 4.12 中四種設計結果β 值之分布及表 4.24 中β 值均一性計

算之結果，如同 T =1.65 時，參數數量越多則回歸式之 r
2越高，且以此

組 LRFD 設計之破壞機率均一性越好。而目標可靠度 1.65 與 3 之回歸式

中影響參數在單參數至三參數時皆相似，而於係數上有所不同。 

比較表 4.16 與表 4.24，可發現目標可靠度 1.65 時比目標可靠度 3

時之 LFRD 設計均一性較好，其原因可能為在βT 較大時，其設計需要

較多地錨或削坡量，使其散布範圍較廣，較難達到均一可靠度；而在β
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值較大時較小的機率偏差即可能造成β值較大的誤差，故此時之β值之

散布亦較廣。 

由表 4.7、表 4.12、表 4.14、表 4.18、表 4.20 及表 4.22 可以看

出，回歸參數增加時，其最佳五組回歸式之 r2 較回歸參數少時接近，則

其參數組合可以有較自由之選擇，而三參數之最佳 5 組部分係數回歸式

中，多有重複之項，顯示此項佔解釋成分之多數。如   與
凝聚力合力

總組抗
，無

論在目標可靠度 1.65 或 3 之  回歸式中皆為最佳回歸組合中最常出現

之項，此亦符合過去文獻所述之參數比例與變異係數影響部分係數之趨

勢。 

而參數之變異係數，不僅影響此參數之部分係數，也會影響其他參

數之部分係數，如於表 4.22 可知  之 5 組回歸式中 4 組有    之變異

係數項，代表  亦受    之變異係數之影響。 

在增加參數時，對於部分係數回歸之 r
2增加較少之組合，如雙參數

至三參數之  ，則建議以較少之參數回歸 LRFD 設計式，可使設計者在

使用此式時減低其計算量，並不致降低太多β 值之均一性。而增加參數

時可以增加較多 r
2之參數則建議予以保留，以提升β 值之均一性。 

4.1.3 詴誤法設計案例示範 

本研究提出之 LRFD 率定方式，其率定結果之 LRFD 參數式之使用

者通常將為實務工程師者，程序一般係以部分係數折減參數進行工程設

計之調整，使其折減設計式之 FS>1。本文前所述使用 Matlab 軟體中之

數值方法自動求解演算法調整設計時固然可令效率甚佳，但實務上若不

用 LRFD 數值方法自動求解時，其實較適合於以詴誤法之迭代方式來執

行設計方案之逐步改進。本文所述之 LRFD 式調整設計過程亦可使用詴

誤法，惟每次迭代中其部分係數需依參數而有所改變。為說明此手動迭
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代之步驟，本節以下例示範如何以詴誤設計法進行 LRFD 設計之逐步改

進。 

為與前所述之 LRFD 以程式調整設計之案例相較，本節示範之案例

亦採目標可靠度 1.65 時之單參數設計，其參數條件採同前之 LRFD 之以

程式自動調整設計案例參數條件，即為表 4.9 及圖 4.6 所示，並假設此

例因地界受限，消坡量最多僅能達 460 m
3。 

以表 4.8所示之回歸式進行分析此案例原始狀態（第一次）安全性，

其       ，並計算出
凝聚力合力

總組抗
     、

地錨力

總組抗
  、

地下水上舉力

總組抗
     ，

帶入表 4.8 之回歸式計算其部分係數，得       、          、

       、       ，並帶入定率式分析得到地震力向上與向下之折

減後安全係數分別為 0.80 與 0.84，地震向上時安全係數較小，故其為主

控機制。此時安全係數不足 1，必頇調整設計令安全係數達 1.0。 

首先（第二次）嘗詴削坡至 435 m
3，        條件下，計算得

凝聚力合力

總組抗
     、

地錨力

總組抗
  、

地下水上舉力

總組抗
     ，帶入表 4.8 之回歸式計

算其部分係數，得        、          9、        、        ，

帶入定率式分析得到地震力向上與向下之折減後安全係數分別為 0.85

與 0.88，安全係數仍不足 1，仍頇再調整設計。 

接著（第三次）再嘗詴增加地錨拉力至 400 噸，削坡量維持 435 m
3。

       條件下，計算得
凝聚力合力

總組抗
     、

地錨力

總組抗
      、

地下水上舉力

總組抗
 

     ，帶入表  4.8 之回歸式計算其部分係數，得        、

           、        、        ，帶入定率式分析得到地震力

向上與向下之折減後安全係數分別為0.984與0.992，安全係數仍不足1，

仍頇再調整設計。 

繼續（第四次）再嘗詴地錨及削坡分別為 430 及 460 m
3，        
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條件下，計算得 
凝聚力合力

總組抗
     、

地錨力

總組抗
     、

地下水上舉力

總組抗
      帶

入，得        、           、        、        。將此組

LRFD 係數帶入分析，地震力向上與向下之折減後安全係數分別為 1 與

1.006，最低之安全係數已達 1.0，符合折減之後安全性之要求，可接受

使用此參數組合調整設計。上述之參數迭代過程示於表 4.25。以 AFOSM

分析此時之β 為 1.68，與目標值 1.65 差異在 0.05 以內。 

表 4.25 LRFD 設計迭代過程參數 

迭代次數 地錨(kg) 削坡(m
3
)                FS 

1 0 0 0.895 0.916 0.988 1.057 0.8 

2 0 435 0.895 0.929 0.988 1.063 0.85 

3 400 435 0.895 0.920 0.971 1.059 0.984 

4 430 460 0.894 0.919 0.966 1.058 1 

 

上例因地界對消坡之限制，其解之地錨與削坡之組合與 4.1.1 節之

程式自動調整設計之結果並不完全相同。由上例可知其與傳統 LRFD 之

調整設計流程相似，但經由迭代修正部分係數之過程能使其可靠度之均

一性更佳，亦不至於引入過度複雜性。 

4.2 蒙地卡羅模擬 

以蒙地卡羅模擬驗證β=1.65 時對應之破壞機率是否接近以（2-19）

式所得之破壞機率 4.95%，分析調整設計後得到之β=1.65 設計案例（即

為圖 4.3 所示之案例）之破壞機率，其分析方法如第三章所述，對每一

案例以其參數之分布型態產生 100 萬個點，則地震力向上及向下任一情

況發生破壞機為破壞，則以（2-12）式計算其破壞機率。 

其結果如下圖。帄均值為 4.46%，標準差為 0.25%，變異係數為 0.056。
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以蒙地卡羅帄均值略小於β=1.65 預估之 4.95%破壞機率，顯示實際破壞

機率略偏保守。 

 

圖 4.13 β=1.65 之實際破壞機率 

驗證β=3 時對應之破壞機率是否接近以（2-19）式所得之破壞機率

0.13%，將調整設計後得到之β=3 設計案例（即為圖 4.10 所示之案例），

分析其破壞機率，其結果如下圖。帄均值為 0.11%，標準差為 0.014%，

變異係數為 0.127。破壞機率相較於β=1.65 之情形則有較大誤差，其結

果亦同β=1.65 時之略偏保守。 
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圖 4.14 β=3 之實際破壞機率 

 

將 4.1.1 節中以 LRFD 設計之案例（即圖 4.5、圖 4.7、圖 4.8、圖 4.9

所示之案例）以蒙地卡羅模擬分別分析比較之，結果如圖 4.15、圖 4.16、

圖 4.17、圖 4.18。橫軸為蒙地卡羅模擬之破壞機率，縱軸為以其β 計

算對應之破壞機率。對其縱軸與橫軸做線性回歸，設定此回歸沒有常數

項，並以其斜率檢視其與實際破壞機率之差異，若接近 1 則代表與實際

破壞差異較小。其斜率分依序為 1.08、1.09、1.11、1.11，帄均為 1.09。 
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圖 4.15 目標可靠度 1.65 時以部分係數帄均值 LRFD 設計之實際破壞

機率比較 

 

圖 4.16 目標可靠度 1.65 時以部分係數單參數式 LRFD 設計之實際破

壞機率比較 
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圖 4.17 目標可靠度 1.65 時以部分係數雙參數 LRFD 設計之實際破壞

機率比較 

 

圖 4.18 目標可靠度 1.65 時以部分係數三參數 LRFD 設計之實際破壞

機率比較 
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將 4.1.2 節中以 LRFD 設計之案例（即圖 4.12 所示之案例）以蒙地

卡羅模擬分別分析比較之，結果如圖 4.19 至圖 4.22。對其縱軸與橫軸

做線性回歸，設定此回歸沒有常數項，並以其斜率檢視其與實際破壞機

率之差異，若接近 1 則代表與實際破壞差異較小。其斜率分依序為 1.12、

1.24、1.23、1.24，帄均為 1.21。 

 

 

圖 4.19 目標可靠度 3時以部分係數帄均值LRFD設計之實際破壞機率

比較 
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圖 4.20 目標可靠度 3時以部分係數單參數LRFD設計之實際破壞機率

比較 

 

圖 4.21 目標可靠度 3時以部分係數雙參數LRFD設計之實際破壞機率

比較 
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圖 4.22 目標可靠度 3時以部分係數三參數LRFD設計之實際破壞機率

比較 

機率比較圖回歸式帄均斜率皆大於 1，可看出無論在目標可靠度

1.65 或 3 對其破壞機率均有高估，即普遍偏保守側，設計實務上應令人

放心。其可能原因為帄面滑動破壞之功能函數為一凸型函數，以 AFOSM

之理論檢視之，若非線性程度越高，則結果越偏保守。而目標可靠度 3

之機率比較圖回歸式帄均斜率大於目標可靠度 1.65 之帄均斜率，顯示出

在目標可靠度較高時其保守程度會增加。 

4.3 綜合討論 

以 LRFD 率定式之設計結果，其率定式之最佳回歸項往往符合過去

學者所述之對部分係數之影響條件，如參數合力占總阻抗之比例，以及

隨機變數之變異係數，皆為影響部分係數之重要條件。 

本文使用蒙地卡羅模擬做為第三級之可靠度設計，AFOSM 做為第

二級之可靠度設計，而 LRFD 做為第一級之可靠度設計。以效率而言，
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LRFD 之效率最高，其次為 AFOSM，再次為蒙地卡羅模擬。本文使用

之蒙地卡羅模擬取樣點個數為 100 萬個，於前對其變異係數之計算中可

將其視為正確值，意即若以此方法調整設計至目標機率，則破壞機率均

一性會最好。將蒙地卡羅模擬得到之破壞機率式視為準確值與其他方法

比較，從圖 4.13 及圖 4.14 可知 AFOSM 計算之結果則有機率之偏差。

而相對於此二方法，LRFD 則引進更多之誤差，而不同參數個數之設計

則有不同大小之誤差。在以β 值做為率定指標之情況下，增加更多之

LRFD 設計回歸參數則可使其誤差量更接近 AFOSM 之誤差量，然而其

計算量也會隨之增加。 

本研究使用之 LRFD 設計方法，與一般 LRFD 設計不同之處係在其

部分係數並非定值，而是需要隨著設計參數的改變而有所變化，藉此提

升其可靠度均一性。相對於第三級及第二級可靠度設計，其複雜性較低。

此流程適合性能設計之邊坡穩定 LRFD 規範率定，在確定所需性能及對

應之破壞機率後，設定隨機變數之標準差可能範圍，產生虛擬案例後以

本研究之流程實施。而設計者在使用此 LRFD 式設計前，頇先算出此設

計隨機變數之變異係數值，並以變異係數在內之各項參數計算其部分係

數。而此種設計在變異係數較小時其部分係數可以較接近 1，也等於鼓

勵設計者對現地有更詳盡之調查，減低其不確定性，則能以較經濟之部

分係數設計。 

觀察 LRFD 設計結果之α 值，除了目標可靠度 1.65 之單參數回歸部

分係數相對於帄均值設計其α 值有增加之外，其餘設計皆為α 值隨著參

數數量之增加而減少，代表β 值均一性會隨著參數數量之增加而提升。

但實務上增加參數之數量則會增加設計者之計算量，故回歸式參數多寡

之選擇需要在計算量與準確性間取一帄衡。 

觀察最佳回歸式可發現  與  從雙參數到三參數回歸其 r
2 增加相
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瑝有限，顯示以雙參數回歸已能達到與三參數回歸相似之準確性。而

     與  自雙參數至三參數回歸時其皆有大於 0.1 之增加。故本文建

議使用本研究之方法做為規範制定時，其  與  至少率定至雙參數回歸，

而     與  則至少率定至三參數回歸。 

本文使用 14 個候選回歸參數，其中包含幾何及強度參數、各項力

占總阻抗之比例、隨機變數之變異係數、安全係數等，詴圖使參數能對

部分係數有良好的解釋效果。就算以三參數之回歸時亦未完全解釋其部

分係數之變化，參數之再增加固然可以使回歸式之解釋能力更好，但頇

顧慮到其實用上之方便性。對後續研究則建議尋找更佳之候選參數，使

得在同樣參數個數下結果之β 值能更均一。 

候選回歸參數可分為調整設計迭代時需要重新計算及不頇重新計

算之參數，如   及弱面傾角等參數，在迭代過程中維持定值，而
凝聚力合力

總組抗

及
地下水上舉力

總組抗
等參數，調整設計迭代過程中會改變削坡及地錨，則此些參

數需要重新計算。實務上使用以不頇迭代之參數較為簡便，如目標可靠

度值 1.65 之  三參數回歸中，其最佳回歸式之三個參數皆為迭代中需

要重新計算之參數，而次佳回歸式中有弱面傾角此不頇重新計算之參數，

此二回歸式之 r
2相差在 0.01 之內，則亦可使用次佳回歸式以減少工程設

計者之計算量。 

觀察 LRFD 設計結果之β 帄均值，除了目標可靠度值 1.65 之單參數

回歸部分係數結果之β 帄均值大於目標可靠度，其餘設計結果之β 帄均

值皆小於目標可靠度。建議未來之研究，可調整設計式中之係數，使得

帄均值更接近目標可靠度，能使β 值均一性更佳。調整之準則則需進一

步研究，而每次調整所需為一組數千個案例之計算時間，執行至收斂需

數次迭代，其效率問題亦需克服。  
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5 第五章 岩石邊坡抵抗岩土界面滑

動破壞之可靠度設計 

本章依 3.2 節所述方法，分別以蒙地卡羅模擬及 AFOSM 作為第三

級與第二級之可靠度方法，分析岩土界面邊坡之可靠度，而第一級可靠

度方法之 LRFD 率定，則因 3.2 節所述之適用性問題，本章不予考慮。 

5.1 蒙地卡羅模擬 

5.1.1 雙折線之岩土界面滑動模型 

蒙地卡羅模擬分析之參數設定為表 3.5 及表 3.7，其幾何示意圖為

圖 3.9，分別分析其地震力向上與向下時之破壞機率，而總破壞機率則

為任一破壞發生時之破壞機率，其結果如下表 5.1，分別以三種切片法

方法分析之總破壞機率帄均值為 3.7%。 

由結果可知在此案例中，地震力向上時之破壞機率較大，故其為地

震力向上主控模式之案例，而總破壞機率僅大於地震力向上時之破壞機

率 0.2%以內，顯示以此案例在任一破壞達到之時，也很可能達到地震力

向上之破壞。此種特性可能使 AFOSM 系統可靠度分析結果較接近蒙地

卡羅模擬結果（視為正確），關於此點將於後驗證。而地震力向上之破

壞機率亦與地震力向下之破壞機率差在 0.4%以內，顯示此二破壞模式有

很大的重疊性。傳統切片法及 Wedge 法計算所得之破壞機率相差 0.1%

以內，相對於此二方法，簡化 Bishop 法之總破壞機率則大約小 1%，在

此案例其為相對保守之分析。 
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表 5.1 帄面滑動之破壞機率（以表 3.5 之參數設定） 

 地震力向上 地震力向下 總破壞機率 

傳統切片法 3.9% 3.5% 4.0% 

簡化 Bishop 法 2.9% 2.5% 3.0% 

Wedge 法 3.9% 3.6% 4.1% 

 

接著探討其參數敏感性，做法如 3.2 節所述，分別調整四個隨機變

數之帄均值與變異係數，並固定其餘參數，求得其調整後之破壞機率，

此處使用三種切片法之帄均破壞機率作為其估計破壞機率。如第三章所

述，此處總破壞機率之計算，採條件式（3-11）式之條件式 AFOSM 進

行分析，（3-11）式之β a必頇大於零，否則其計算結果β total則不為正確

之值。意即總破壞機率需小於β a=0 時對應之總破壞機率 10%，方可進

行分析。在實務上設計目標破壞機率也少超過此值，故此項限制影響實

際應用不大，而參數之敏感性分析時則頇避免使用會超越此破壞機率之

參數組合。 

表 5.2列出不同c值之案例參數與破壞機率，圖 5.1則為其比較圖。

c 之原帄均值與變異係數分別為 15kPa 及 0.2，檢視帄均值在 13 至 17 之

間，與變異係數在 0.1 至 0.3 之範圍內，其破壞機率之變化。由圖 5.1

可知在 c 之帄均值增加時，其破壞機率會降低，此與 ASD 設計之安全

係數變化之趨勢相符合。而隨著 c 之不確定性增大時，破壞機率則會增

加。而變異係數 0.1 與 0.2 及 0.2 與 0.3 之破壞機率差大略相等，表示其

關係在此範圍約略呈線性。  
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表 5.2 c 值對破壞機率之參數敏感性 

 帄均值 變異係數  

編號 c(kPa) tanφ  h(m) 地下水位

坡高
 

c tanφ  h 地下水位

坡高
 
破壞機率 

1 13 0.35 5 0.5 0.1 0.1 0.05  1/6 5.61% 

2 14 0.35 5 0.5 0.1 0.1 0.05  1/6 2.60% 

3 15 0.35 5 0.5 0.1 0.1 0.05  1/6 0.97% 

4 16 0.35 5 0.5 0.1 0.1 0.05  1/6 0.31% 

5 17 0.35 5 0.5 0.1 0.1 0.05  1/6 0.09% 

6 13 0.35 5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 8.01% 

7 14 0.35 5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 5.73% 

8 15 0.35 5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 3.72% 

9 16 0.35 5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 2.25% 

10 17 0.35 5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 1.29% 

11 13 0.35 5 0.5 0.3 0.1 0.05  1/6 9.26% 

12 14 0.35 5 0.5 0.3 0.1 0.05  1/6 7.95% 

13 15 0.35 5 0.5 0.3 0.1 0.05  1/6 6.47% 

14 16 0.35 5 0.5 0.3 0.1 0.05  1/6 5.04% 

15 17 0.35 5 0.5 0.3 0.1 0.05  1/6 3.79% 

 

 

圖 5.1 c 值對破壞機率之參數敏感性 
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表 5.3 為對 tanφ 調整之案例參數與破壞機率，圖 5.2 則為其比較

圖。    之原帄均值與變異係數為 0.35 及 0.1，檢視帄均值在 0.3 至 0.4

之變化，而變異係數則取 0.1 至 0.3 之範圍內，其破壞機率之變化。在    

之帄均值增加時，其破壞機率會降低，此與 ASD 設計之安全係數變化

之趨勢相符合。而隨著    之不確定性增大時，破壞機率則會增加。可

發現其變異係數 0.1 與 0.2 及 0.2 與 0.3 之破壞機率差大略相等，表示其

關係在此範圍約略呈線性。而在帄均值較小時，即為破壞機率較大時，

破壞機率對變異係數之變化則較為不敏感。 

表 5.3 tanφ 值對破壞機率之參數敏感性 

 帄均值 變異係數  

編號 c(kPa) tanφ  h(m) 地下水位

坡高
 

c tan

φ  

h 地下水位

坡高
 

破壞機率 

1 15 0.300  5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 5.61% 

2 15 0.325  5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 2.59% 

3 15 0.350  5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 0.97% 

4 15 0.375  5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 0.31% 

5 15 0.400  5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 0.09% 

6 15 0.300  5 0.5 0.2 0.2 0.05  1/6 8.00% 

7 15 0.325  5 0.5 0.2 0.2 0.05  1/6 5.75% 

8 15 0.350  5 0.5 0.2 0.2 0.05  1/6 3.74% 

9 15 0.375  5 0.5 0.2 0.2 0.05  1/6 2.24% 

10 15 0.400  5 0.5 0.2 0.2 0.05  1/6 1.29% 

11 15 0.300  5 0.5 0.2 0.3 0.05  1/6 9.26% 

12 15 0.325  5 0.5 0.2 0.3 0.05  1/6 7.96% 

13 15 0.350  5 0.5 0.2 0.3 0.05  1/6 6.48% 

14 15 0.375  5 0.5 0.2 0.3 0.05  1/6 5.05% 

15 15 0.400  5 0.5 0.2 0.3 0.05  1/6 3.82% 
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圖 5.2     值對破壞機率之參數敏感性 

表 5.4 為對 h 調整之案例參數與破壞機率，圖 5.3 則為其比較圖。

h 之原帄均值與變異係數為 5m 及 0.05，則原欲檢視帄均值在 3m 至 7m

之變化，而變異係數則取 0.05 至 0.25 之範圍，其破壞機率之變化。然

而在 h 為 7m、變異係數 0.25 時，其破壞機率超過 10%，則有前述之條

件式機率適用問題，故將 h 之範圍取 2m 至 6m，變異係數則維持 0.05

至 0.25 之範圍，其結果顯示於圖 5.3。在 h 之帄均值增加時，其破壞機

率會增加，此與 ASD 設計之安全係數變化之趨勢相符合。而隨著 h 之

不確定性增大時，破壞機率則會增加。此處在 h 帄均值為 2m 且變異係

數為 0.05 時，100 萬個取樣點之蒙地卡羅模擬已經找不到任何破壞點，

亦即對其破壞機率之估計值小於百萬分之一。意即若此工程僅受到之參

數及外力條件影響正如本文所設定，且假設此擬靜態之分析符合現實情

形，則此案例幾乎不可能發生破壞。 

而相似於 tanφ 之情形，在破壞機率較大處，即為在帄均值較大時，



132 

 

破壞機率對變異係數之變化則較為不敏感。雖然 h=3m 時變異係數改變

對應之破壞機率亦小，然而此處之破壞機率已小於 0.5%，其破壞機率隨

變異係數從 0.05 至 0.25 之改變為 0.25%，將此值除以 h=3m 時之帄均破

壞機率 0.1%為 2.5，相較於其他 h 帄均值為大，則可看出此時破壞機率

對變異係數之敏感性仍為最大。 

表 5.4 h 值對破壞機率之參數敏感性 

 帄均值 變異係數  

編號 c(kPa) tanφ  h(m) 地下水位

坡高
 

c tanφ  h 地下水位

坡高
 
破壞機率 

1 15 0.35 2 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 0.00% 

2 15 0.35 3 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 0.01% 

3 15 0.35 4 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 0.44% 

4 15 0.35 5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 3.71% 

5 15 0.35 6 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 9.00% 

6 15 0.35 2 0.5 0.2 0.1 0.15  1/6 0.00% 

7 15 0.35 3 0.5 0.2 0.1 0.15  1/6 0.04% 

8 15 0.35 4 0.5 0.2 0.1 0.15  1/6 0.98% 

9 15 0.35 5 0.5 0.2 0.1 0.15  1/6 4.69% 

10 15 0.35 6 0.5 0.2 0.1 0.15  1/6 9.12% 

11 15 0.35 2 0.5 0.2 0.1 0.25  1/6 0.00% 

12 15 0.35 3 0.5 0.2 0.1 0.25  1/6 0.25% 

13 15 0.35 4 0.5 0.2 0.1 0.25  1/6 1.99% 

14 15 0.35 5 0.5 0.2 0.1 0.25  1/6 5.74% 

15 15 0.35 6 0.5 0.2 0.1 0.25  1/6 9.18% 
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圖 5.3 h 值對破壞機率之參數敏感性 

表 5.5 為對
地下水位

坡高
調整之案例參數與破壞機率，圖 5.4 則為其比較

圖。
地下水位

坡高
之原帄均值與變異係數為 0.5及 1/6，檢視帄均值在 0.3至 0.7，

變異係數在 1/6 至 3/6 之範圍中，其破壞機率之變化。在
地下水位

坡高
之帄均

值增加時，其破壞機率會增加，此與 ASD 設計之安全係數變化之趨勢

相符合。而隨著
地下水位

坡高
之不確定性增大時，破壞機率則會增加。而相似

於前述三項變數之情形，在破壞機率較大處，即為在帄均值較大時，破

壞機率對變異係數之變化則較為不敏感。 
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表 5.5 地下水位對破壞機率之參數敏感性 

 帄均值 變異係數  

編號 c(kPa) tan

φ  

h(m) 地下水位

坡高
 

c tan

φ  

h 地下水位

坡高
 

破壞機率 

1 15 0.35 5 0.3 0.2 0.1 0.05  1/6 2.41% 

2 15 0.35 5 0.4 0.2 0.1 0.05  1/6 3.10% 

3 15 0.35 5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 3.72% 

4 15 0.35 5 0.6 0.2 0.1 0.05  1/6 4.58% 

5 15 0.35 5 0.7 0.2 0.1 0.05  1/6 5.85% 

6 15 0.35 5 0.3 0.2 0.1 0.05  1/3 2.56% 

7 15 0.35 5 0.4 0.2 0.1 0.05  1/3 3.21% 

8 15 0.35 5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/3 3.94% 

9 15 0.35 5 0.6 0.2 0.1 0.05  1/3 4.84% 

10 15 0.35 5 0.7 0.2 0.1 0.05  1/3 6.07% 

11 15 0.35 5 0.3 0.2 0.1 0.05  1/2 2.92% 

12 15 0.35 5 0.4 0.2 0.1 0.05  1/2 3.55% 

13 15 0.35 5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/2 4.27% 

14 15 0.35 5 0.6 0.2 0.1 0.05  1/2 5.21% 

15 15 0.35 5 0.7 0.2 0.1 0.05  1/2 6.34% 

 

圖 5.4 地下水位對破壞機率之參數敏感性 
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從以上四隨機變數之敏感性分析可知，於雙折線之案例中，瑝 ASD

分析中參數之變化較不利於邊坡時，其蒙地卡羅模擬中之破壞機率亦會

增加。而 ASD 無法分析之參數變異係數，則在參數值增加時，會增加

邊坡之破壞機率。對於破壞機率對變異係數之敏感性，在破壞機率較低

時，即為隨機變數值處於較利於邊坡穩定之狀態時，其破壞機率對變異

係數之敏感性較大。則此也可能意味在安全程度要求較高之邊坡工程中，

對於其參數更要有較好之掌握程度，俾使其變異係數能較為降低，以達

到較低之破壞機率。 

5.1.2 三折線之岩土界面滑動模型 

在此小節中分析圖 3.10 所示之三折線之岩土界面滑動案例，因此

切片法包含三個切片。進行三切片之蒙地卡羅模擬，分析其破壞機率，

其結果如表 5.6，三種切片法之帄均破壞機率 7.1%。相較於表 5.1 之雙

折線案例，此例之破壞機率有 3.4%之增加，推測其原因為幾何形狀之改

變，相對可滑動體積則增加，且增加之塊體中其部分對應之滑動傾角亦

加大，故造成破壞機率之增加。 

表 5.6 岩土界面之破壞機率 

 地震力向上 地震力向下 總破壞機率 

傳統切片法 7.4% 7.3% 7.7% 

簡化 Bishop 法 7.0% 6.7% 7.3% 

Wedge 法 6.1% 5.8% 6.3% 

 

相似於雙折線之情形，地震力向上時之破壞機率較大，故其為地震

力向上主控模式之案例，而總破壞機率僅大於地震力向上時之破壞機率

0.3%以內，顯示以此案例在任一破壞達到之時，也很可能達到地震力向

上之破壞。此種特性亦可能使 AFOSM 系統可靠度分析結果較接近蒙地
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卡羅模擬，關於此則於後驗證。而地震力向上之破壞機率亦與地震力向

下之破壞機率差在 0.3%以內，顯示此二破壞模式有很大的重疊性。此三

分析法中，傳統切片法分析得到之破壞機率最大、簡化 Bishop 法其次、

Wedge 法再次。與前例較為不同之處則是前例為簡化 Bishop 法破壞機率

最小，而此例則以 Wedge 法計算之破壞機率最小，顯示在不同條件下各

分析方法之相對保守性可能有所不同。 

接著探討其參數敏感性，做法如同於前節雙折線之案例。表 5.7 為

對 c 調整之案例參數與破壞機率，圖 5.5 則為其比較圖。c 之原帄均值

與變異係數為 15kPa 及 0.2，在雙折線之敏感性分析中，檢視帄均值在

13kPa 至 17kPa 之變化，而變異係數則取 0.1 至 0.3 之範圍內，其破壞機

率之變化。然而在 c 為 13kPa、變異係數 0.3 時，其破壞機率超過 10%，

則有前述之條件式機率適用問題，故將 c 之範圍取 12kPa 至 16kPa，變

異係數則維持 0.1 至 0.3 之範圍。 

其結果與雙折線時 c 之敏感性分析類似，在 c 之帄均值增加時，其

破壞機率會降低，此與 ASD 設計之安全係數變化之趨勢相符合。而隨

著 c 之不確定性增大時，破壞機率則會增加。而變異係數 0.1 與 0.2 及

0.2 與 0.3 之破壞機率差大略相等，表示其關係在此範圍約略呈線性。而

在 c 值較大時，其破壞機率對變異係數之敏感性較大。 

表 5.8 為對 tanφ 調整之案例參數與破壞機率，圖 5.6 則為其比較

圖。tanφ 之原帄均值與變異係數為 0.35 及 0.1，在前小節雙折線之敏感

性分析中，檢視帄均值在 0.3 至 0.4 之間，而變異係數則取 0.1 至 0.3 之

範圍內，其破壞機率之變化。然而在 tanφ 為 0.3、變異係數 0.3 時，其

破壞機率超過 10%，則有前述之條件式機率適用問題，故將 tanφ 之範

圍取 0.35 至 0.45，變異係數則維持 0.1 至 0.3 之範圍。 

在    之帄均值增加時，其破壞機率會降低，此與 ASD 設計之安
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全係數變化之趨勢相符合。而隨著    之不確定性增大時，破壞機率則

會增加。在帄均值較小時破壞機率對變異係數之變化則較為不敏感。 

表 5.7 c 值對破壞機率之參數敏感性 

 帄均值 變異係數  

編號 C 

(kPa) 

tanφ h 

(m) 
地下水位

坡高
 

c tanφ h 地下水位

坡高
 

破壞機率 

1 14 0.35 5 0.5 0.1 0.1 0.05  1/6 7.54% 

2 15 0.35 5 0.5 0.1 0.1 0.05  1/6 4.48% 

3 16 0.35 5 0.5 0.1 0.1 0.05  1/6 2.20% 

4 17 0.35 5 0.5 0.1 0.1 0.05  1/6 0.93% 

5 18 0.35 5 0.5 0.1 0.1 0.05  1/6 0.34% 

6 14 0.35 5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 8.98% 

7 15 0.35 5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 7.11% 

8 16 0.35 5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 5.15% 

9 17 0.35 5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 3.45% 

10 18 0.35 5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 2.22% 

11 14 0.35 5 0.5 0.3 0.1 0.05  1/6 9.68% 

12 15 0.35 5 0.5 0.3 0.1 0.05  1/6 8.75% 

13 16 0.35 5 0.5 0.3 0.1 0.05  1/6 7.49% 

14 17 0.35 5 0.5 0.3 0.1 0.05  1/6 6.15% 

15 18 0.35 5 0.5 0.3 0.1 0.05  1/6 4.92% 
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圖 5.5 c 值對破壞機率之參數敏感性 
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表 5.8 tanφ 值對破壞機率之參數敏感性 

 帄均值 變異係數  

編號 c(kPa) tanφ  h(m) 地下水位

坡高
 

c tan

φ  

h 地下水位

坡高
 

破壞機率 

1 15 0.350  5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 7.13% 

2 15 0.375  5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 4.32% 

3 15 0.400  5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 2.20% 

4 15 0.425  5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 0.94% 

5 15 0.450  5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 0.36% 

6 15 0.350  5 0.5 0.2 0.2 0.05  1/6 8.29% 

7 15 0.375  5 0.5 0.2 0.2 0.05  1/6 6.26% 

8 15 0.400  5 0.5 0.2 0.2 0.05  1/6 4.33% 

9 15 0.425  5 0.5 0.2 0.2 0.05  1/6 2.78% 

10 15 0.450  5 0.5 0.2 0.2 0.05  1/6 1.69% 

11 15 0.350  5 0.5 0.2 0.3 0.05  1/6 9.21% 

12 15 0.375  5 0.5 0.2 0.3 0.05  1/6 7.97% 

13 15 0.400  5 0.5 0.2 0.3 0.05  1/6 6.53% 

14 15 0.425  5 0.5 0.2 0.3 0.05  1/6 5.13% 

15 15 0.450  5 0.5 0.2 0.3 0.05  1/6 3.90% 
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圖 5.6     值對破壞機率之參數敏感性 

表 5.9 為對 h 調整之案例參數與破壞機率，圖 5.7 則為其比較圖。

h 之原帄均值與變異係數為 5m 及 0.05，在前小節雙折線之敏感性分析

中，檢視帄均值在 3 至 7 之間，而變異係數則取 0.05 至 0.25 之範圍內，

其破壞機率之變化。然而在 h 帄均值為 7、變異係數 0.25 時，其破壞機

率超過 10%，則有前述之條件式機率適用問題，故將 h 之範圍取 0.35

至 0.45，變異係數則維持 0.05 至 0.25 之範圍。 

相似於二折線之情形，瑝 h 之帄均值增加時，其破壞機率會增加，

此與 ASD 設計之安全係數變化之趨勢相符合。而隨著 h 之不確定性增

大時，破壞機率則會增加。此處在 h 帄均值為 1m 且變異係數為 0.05 時，

100 萬個取樣點之蒙地卡羅模擬已經找不到任何破壞點，亦即對其破壞

機率之估計值小於百萬分之一。而在破壞機率較大處，即為在帄均值較

大時，破壞機率對變異係數之變化則較為不敏感。 
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表 5.9 h 值對破壞機率之參數敏感性 

 帄均值 變異係數  

編號 c(kPa) tan

φ  

h(m) 地下水位

坡高
 

c tan

φ  

h 地下水位

坡高
 

破壞機率 

1 15 0.35 1 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 0.00% 

2 15 0.35 2 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 0.00% 

3 15 0.35 3 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 0.04% 

4 15 0.35 4 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 1.58% 

5 15 0.35 5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 7.16% 

6 15 0.35 1 0.5 0.2 0.1 0.15  1/6 0.00% 

7 15 0.35 2 0.5 0.2 0.1 0.15  1/6 0.00% 

8 15 0.35 3 0.5 0.2 0.1 0.15  1/6 0.18% 

9 15 0.35 4 0.5 0.2 0.1 0.15  1/6 2.44% 

10 15 0.35 5 0.5 0.2 0.1 0.15  1/6 7.63% 

11 15 0.35 1 0.5 0.2 0.1 0.25  1/6 0.00% 

12 15 0.35 2 0.5 0.2 0.1 0.25  1/6 0.02% 

13 15 0.35 3 0.5 0.2 0.1 0.25  1/6 0.64% 

14 15 0.35 4 0.5 0.2 0.1 0.25  1/6 3.66% 

15 15 0.35 5 0.5 0.2 0.1 0.25  1/6 8.04% 
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圖 5.7 h 值對破壞機率之參數敏感性 

表 5.10 為對
地下水位

坡高
調整之案例參數與破壞機率，圖 5.8 則為其比較

圖。
地下水位

坡高
之原帄均值與變異係數為 0.5 及 1/6，同雙折線時

地下水位

坡高
之敏

感性分析，檢視帄均值在 0.3 至 0.7，變異係數在 1/6 至 3/6 之範圍中，

其破壞機率之變化。在
地下水位

坡高
之帄均值增加時，其破壞機率會增加，此

與 ASD 設計之安全係數變化之趨勢相符合。而隨著
地下水位

坡高
之不確定性增

大時，破壞機率則會增加。而相似於前述三項變數之情形，在破壞機率

較大處，即為在帄均值較大時，破壞機率對變異係數之變化則較為不敏

感。 
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表 5.10 地下水位之參數敏感性破壞機率研究案例 

 帄均值 變異係數  

編號 c(kPa) tan

φ  

h(m) 地下水位

坡高
 

c tan

φ  

h 地下水位

坡高
 

破壞機率 

1 15 0.35 5 0.3 0.2 0.1 0.05  1/6 4.85% 

2 15 0.35 5 0.4 0.2 0.1 0.05  1/6 5.90% 

3 15 0.35 5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/6 7.15% 

4 15 0.35 5 0.6 0.2 0.1 0.05  1/6 8.57% 

5 15 0.35 5 0.7 0.2 0.1 0.05  1/6 9.73% 

6 15 0.35 5 0.3 0.2 0.1 0.05  1/3 5.37% 

7 15 0.35 5 0.4 0.2 0.1 0.05  1/3 6.39% 

8 15 0.35 5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/3 7.58% 

9 15 0.35 5 0.6 0.2 0.1 0.05  1/3 8.81% 

10 15 0.35 5 0.7 0.2 0.1 0.05  1/3 9.80% 

11 15 0.35 5 0.3 0.2 0.1 0.05  1/2 6.12% 

12 15 0.35 5 0.4 0.2 0.1 0.05  1/2 7.03% 

13 15 0.35 5 0.5 0.2 0.1 0.05  1/2 8.07% 

14 15 0.35 5 0.6 0.2 0.1 0.05  1/2 9.10% 

15 15 0.35 5 0.7 0.2 0.1 0.05  1/2 9.87% 
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圖 5.8 地下水位之參數敏感性破壞機率圖 

從以上四隨機變數之敏感性分析可知，其結果類似前小節雙折線之

案例。在此小節三折線之案例中，在 ASD 分析中參數之變化較不利於

邊坡時，其蒙地卡羅模擬中之破壞機率亦會增加。而 ASD 無法分析之

參數變異係數，則是在其值增加時，會增加邊坡之破壞機率。對於破壞

機率對變異係數之敏感性，在破壞機率較低時，即為隨機變數值處於較

利於邊坡穩定之狀態時，其破壞機率對變異係數之敏感性較大。 

5.2 AFOSM 分析 

此節續以第二級可靠度方法之 AFOSM 分析此案例之可靠度指標β

值，將所對應之破壞機率，與前節以蒙地卡羅模擬所得之破壞機率比較。

此節分析之案例為前節對 c 敏感性測詴之案例，方法則採簡化 Bishop
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法之 AFOSM 分析計算其β ，對於每個案例之分析有地震力向上及地震

力向下兩種模式，同於前章對於帄面滑動之分析，取其較小值之β 做為

系統可靠度之估計，轉換為對總體破壞機率之估計，並探討其正確性。 

5.2.1 雙折線之岩土界面滑動模型 

雙折線之分析取相同於表 5.2 探討 c 參數敏感性之案例，分別以蒙

地卡羅模擬及 AFOSM 分析之，並以（2-50）式之檢測其地震力向上與

向下之相關性ρ，ρ之範圍在-1 到 1 之間，若越接近 1 則越相關，其結

果如下表 5.11，ρ分布示於圖 5.9。 

從各案例中ρ皆大於 0.985 可以發現，此地震力向上與地震力向下

之破壞點方向接近。而取較小之β 換算破壞機率，並與蒙地卡羅模擬之

簡化 Bishop 法破壞機率比較如下圖 5.10，即為表 5.11 中之 Pf .total 及

Pf .afosm。對圖 5.10 之縱軸與橫軸實行截距為 0，即為通過原點之回歸

分析，其斜率為 1.023，r
2為 0.9996，顯示以 AFOSM 計算此問題誤差不

大。 

從表 5.11 可看出，第 2 號至第 5 號案例，以蒙地卡羅模擬之結果

為地震力向下主導其破壞，在其他 c 值則為地震力向上時為主導，而

AFOSM 之分析則顯現相同之結果，顯示在單一破壞模式中 AFOSM 與

蒙地卡羅模擬有相同之趨勢。 

表 5.11 以 AFOSM 分析之雙折線案例 

編

號 

c(kPa) CVc Pf.up Pf.dn Pf.total β up β dn β min Pf.afosm ρ  

1 13 0.1 4.10% 3.78% 4.34% 1.14  1.19  1.14  4.32% 0.988  

2 14 0.1 1.58% 1.59% 1.79% 1.69  1.69  1.69  1.71% 0.989  

3 15 0.1 0.48% 0.54% 0.59% 2.22  2.16  2.16  0.60% 0.990  

4 16 0.1 0.12% 0.16% 0.17% 2.71  2.62  2.62  0.18% 0.991  

5 17 0.1 0.03% 0.04% 0.04% 3.19  3.05  3.05  0.05% 0.992  
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6 13 0.2 7.08% 6.22% 7.17% 0.68  0.79  0.68  7.35% 0.989  

7 14 0.2 4.76% 4.09% 4.87% 1.03  1.12  1.03  5.03% 0.990  

8 15 0.2 2.92% 2.49% 3.01% 1.35  1.43  1.35  3.12% 0.991  

9 16 0.2 1.67% 1.42% 1.74% 1.66  1.73  1.66  1.81% 0.992  

10 17 0.2 0.91% 0.78% 0.96% 1.94  2.00  1.94  0.99% 0.992  

11 13 0.3 8.77% 8.08% 8.81% 0.40  0.51  0.40  8.95% 0.992  

12 14 0.3 7.29% 6.50% 7.35% 0.65  0.75  0.65  7.53% 0.992  

13 15 0.3 5.77% 5.03% 5.83% 0.88  0.98  0.88  6.00% 0.993  

14 16 0.3 4.38% 3.75% 4.43% 1.10  1.19  1.10  4.59% 0.993  

15 17 0.3 3.22% 2.71% 3.27% 1.30  1.39  1.30  3.41% 0.994  

其中 CVc為 c 之變異係數 

Pf.up 及 Pf.dn 分別為地震力向上及向下時，以蒙地卡羅模擬得到之

破壞機率 

Pf.total 為蒙地卡羅模擬得到之總破壞機率 

β up及β dn分別為地震力向上及向下時，以 AFOSM 計算之β  

β min為從β up及β dn之小值，用以估算總破壞機率 

Pf.afosm 為以β min估算之總破壞機率 

ρ 為地震力向上與向下 AFOSM 設計點之相關係數 

 

圖 5.9 地震力向上與向下之相關性 
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圖 5.10 蒙地卡羅模擬與 AFOSM 破壞機率比較 

由上分析可發現，雙折線案例中 AFOSM 與蒙地卡羅模擬計算之破

壞機率之斜率 1.023 而顯示其相近。其原因可能來自於 AFOSM 之誤差

來源間相互帄衡，因功能函數之非線性會造成 AFOSM 高估破壞機率，

而對系統可靠度之預估採兩模式中之最低可靠度則會低估破壞機率，其

低估之程度則視此二模式之相互關係而定。若此二模式之相關性高，則

會低估破壞機率較少，而若主控之破壞模式與另一破壞模式之相差較大，

亦會低估破壞機率較少。則此案例之之非線性程度較低，破壞機率之誤

差高估量已較少，而較大之ρ 與地震力向上及向下兩模式相近之β 則會

再修正此高估之破壞機率，造成此模式略為高估破壞機率之最終結果。

而相對於蒙地卡羅模擬，AFOSM 之分析速度較快，在此破壞模式之分

析誤差不大，可為蒙地卡羅模擬之替代方法。 
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5.2.2 三折線之岩土界面滑動模型 

三折線之分析取相同於表 5.6 探討 c 參數敏感性之案例，分別以蒙

地卡羅模擬及 AFOSM 分析之，並以（2-50）式之檢測其地震力向上與

向下之相關性ρ，其範圍在-1 到 1 之間，若越接近 1 則越相關，其結果

如表 5.12，而之分布則示於圖 5.11。 

同雙折線之案例，從各案例中ρ皆大於 0.987 可以發現，此地震力

向上與地震力向下之破壞點方向接近。而取較小之β 換算破壞機率，並

與蒙地卡羅模擬之簡化 Bishop 法破壞機率比較如下圖 5.12，即為表 

5.12 中之 Pf.total 及 Pf.afosm。對圖 5.12 之縱軸與橫軸實行截距為 0 即

為通過原點之回歸分析，其斜率為 1.007，r
2為 0.9996，亦顯示以 AFOSM

計算此問題誤差不大。 

從表 5.11 可看出，第 2 號至第 5 號案例，以蒙地卡羅模擬之結果

為地震力向下主導其破壞，在其他 c 值則為地震力向上時為主導，而

AFOSM 之分析則顯現相同之結果，顯示在單一破壞模式中 AFOSM 與

蒙地卡羅模擬有相同之趨勢。 

Pf.up 及 Pf.dn 分別為地震力向上及向下時，以蒙地卡羅模擬得到之

破壞機率 

Pf.total 為蒙地卡羅模擬得到之總破壞機率 

β up及β dn分別為地震力向上及向下時，以 AFOSM 計算之β  

β min為從β up及β dn之小值，用以估算總破壞機率 

Pf.afosm 為以β min估算之總破壞機率 

ρ 為地震力向上與向下 AFOSM 設計點之相關係數 
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表 5.12 c 之參數敏感性破壞機率研究案例 

編

號 

c(kPa) CVc Pf.up Pf.dn Pf.total β up β dn β min Pf.afosm ρ  

1 14 0.1 7.28% 7.28% 7.70% 0.65  0.65  0.65  7.57% 0.987  

2 15 0.1 4.02% 4.35% 4.59% 1.14  1.09  1.09  4.63% 0.988  

3 16 0.1 1.78% 2.16% 2.25% 1.62  1.52  1.52  2.34% 0.989  

4 17 0.1 0.67% 0.92% 0.95% 2.08  1.94  1.94  1.01% 0.990  

5 18 0.1 0.22% 0.34% 0.35% 2.52  2.34  2.34  0.38% 0.991  

6 14 0.2 8.93% 8.65% 9.09% 0.36  0.40  0.36  9.15% 0.990  

7 15 0.2 7.00% 6.74% 7.24% 0.68  0.71  0.68  7.32% 0.991  

8 16 0.2 5.01% 4.84% 5.28% 0.99  1.00  0.99  5.30% 0.991  

9 17 0.2 3.31% 3.23% 3.55% 1.27  1.27  1.27  3.56% 0.992  

10 18 0.2 2.09% 2.07% 2.28% 1.54  1.53  1.53  2.29% 0.993  

11 14 0.3 9.67% 9.48% 9.73% 0.18  0.22  0.18  9.78% 0.993  

12 15 0.3 8.73% 8.43% 8.84% 0.41  0.45  0.41  8.93% 0.994  

13 16 0.3 7.46% 7.14% 7.61% 0.62  0.66  0.62  7.71% 0.994  

14 17 0.3 6.10% 5.80% 6.26% 0.82  0.86  0.82  6.38% 0.994  

15 18 0.3 4.86% 4.60% 5.02% 1.01  1.04  1.01  5.11% 0.995  

其中 CVc為 c 之變異係數 

 

圖 5.11 地震力向上與向下之相關性 
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圖 5.12 蒙地卡羅模擬與 AFOSM 破壞機率比較 

由上分析可發現，雙折線案例中 AFOSM 與蒙地卡羅模擬計算之破

壞機率之斜率 1.007 而顯示其相近。其可能原因同雙折線之情形，為非

線性之高估破壞機率與雙模式之低估系統可靠度修正而成。其斜率比雙

折線時之斜率更接近 1，則表示更接近實際之破壞機率。而相對於蒙地

卡羅模擬，AFOSM 之分析速度較快，在此破壞模式之分析誤差不大，

可為蒙地卡羅模擬之替代方法。 

 

5.3 綜合討論 

在蒙地卡羅模擬中，本文嘗詴之三種切片分析方法，分別為傳統切
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片法、簡化 Bishop 法及 Wedge 法，此三方法破壞機率之差在雙折線案

例分析中帄均破壞機率為 3.7%，在三折線案例分析則為 7.1%，其最大

與最小破壞機率之差在雙折線案例分析中為 1.1%，在三折線案例分析則

為 1.4%。此二分析之力學參數相同，而幾何上則視同等於將雙折線中

10°傾角之其中一段改為 20°傾角，其上之滑動塊體體積亦加大，使得破

壞機率升高。顯示在其他條件相同下，邊坡處於對安全係數不利之情形

下，破壞機率亦會升高。 

在參數敏感性分析，C 與    之帄均值增大時，其破壞機率降低，

而滑動面深 h 及
地下水位

坡高
之帄均值增加時，其破壞機率會增加。而此四項

隨機變數在變異係數增加時，對應之破壞機率亦會增加，則意味著若對

參數值越為確定，意即降低參數之不確定性，則能使破壞機率較低。 

此四隨機變數在帄均較利於邊坡穩定之值時，即為 C 與    之帄均

值較大，而滑動面深 h 及
地下水位

坡高
較小時，其破壞機率對變異係數之改變

有較大之敏感性，此敏感性之變化在傳統 ASD 之分析中無法呈現。此

趨勢亦意味著在施作較高安全程度之岩石邊坡抵抗岩土界面滑動破壞

設計時，若能降低其變異係數，其破壞機率會有效地降低。 

以 AFOSM 為分析方法，其結果與蒙地卡羅模擬所得之結果破壞機

率圖之回歸分析斜率皆在 1.023 以下，顯示無論是雙折線或三折線之

AFOSM 運算皆接近蒙地卡羅模擬。少許誤差原因可能來自於 AFOSM

對非線性功能函數之略為高估其破壞機率，並由地震力向上與向下兩模

式之高相關性與此二模式之相近之β 値小幅修正而得。而 AFOSM 在運

算上之速度則較蒙地卡羅模擬為快。在此可接受之誤差範圍下，以

AFOSM 替代蒙地卡羅模擬作為可靠度分析應屬可行。 

由前二節之分析結果可發現，在不同案例中其主控破壞機制可能為
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地震力向上或地震力向下，可知若分析中忽略其中一模式，則可能造成

破壞機率之低估。  
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6 第六章 結論與建議 

6.1 結論 

本文探討岩石邊坡穩定之可靠度設計，分別探討帄面滑動與岩土界

面滑動兩種邊坡破壞機制之邊坡可靠度問題。其中針對帄面滑動破壞機

制，探討一、二、三級可靠度設計之可行作法，本研究先透過 AFOSM

率定其 LRFD 設計之係數，並以蒙地卡羅模擬檢驗其正確性，使其有望

能用於規範訂定，並可運用於實務設計。針對沿岩土界面滑動破壞機制，

本研究運用三種切片分析方法，分別為傳統切片法、簡化 Bishop 法及

Wedge 法，以蒙地卡羅模擬與 AFOSM 探討破壞機率，檢視其破壞模式

之特性與參數敏感性，並比較 AFOSM 分析與蒙地卡羅模擬之結果之差

異。由本研究的結果，可歸納出以下結論： 

6.1.1  帄面滑動破壞機制之岩石邊坡可靠度設計 

1. 若以部分係數帄均值作為 LRFD 所採用之部分係數，其設計結

果對應之可靠度可能將會與目標可靠度有相瑝程度之差異。 

2. 以 LRFD 率定式之設計結果，其率定式納入之最佳回歸參數項

符合過去學者認為對部分係數之影響因素，如參數合力占總阻

抗之比例，以及隨機變數之變異係數，皆為影響部分係數之重

要條件。 

3. 比較第一、二、三級可靠度設計方法所估算之破壞機率，若如

本文將蒙地卡羅模擬法取樣點個數為 100 萬個，所計算之破壞

機率視為正確值，計算之破壞機率之準確性依次為：蒙地卡羅

模擬最佳、 AFOSM 法為其次，LRFD 法再次之。 
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4. 本文所率定 LRFD 法之設計式中，部分係數納入三回歸參數所

得設計結果可靠度之均一最好，其次為二回歸參數者，再次為

單參數回歸參數者。納入較多之 LRFD 設計回歸參數原則上可

使其所對應可靠度更接近運用 AFOSM 法所得之可靠度，但實

務上增加參數之數目則會令設計者執行詴誤法設計時之操作步

驟較為複雜，故回歸式參數多寡之選擇需要在計算效率與準確

性間取其帄衡。 

5. 本研究使用之 LRFD 設計方法隨著設計參數的改變而有所變化，

藉此提升其可靠度均一性。相對於第三級及第二級可靠度設計，

其複雜性較低（即操作較為簡易）。此流程適合性能設計之邊坡

穩定LRFD規範率定，在確定所需性能及其對應之破壞機率後，

設定隨機變數之標準差可能範圍，產生虛擬案例後以本研究之

流程實施。 

6. LRFD 式之部分係數值與隨機變數之變異係數有關，在變異係

數較小時其部分係數可以較接近 1，也等於鼓勵設計者對現地

有更詳盡之調查，減低其不確定性，則能以較經濟之部分係數

設計。 

7. 候選回歸參數可分為調整設計迭代時需要重新計算及不頇重新

計算之參數，如   及弱面傾角等參數，在迭代過程中維持定值，

而
凝聚力合力

總組抗
及

地下水上舉力

總組抗
等參數，調整設計迭代過程中會改變削

坡及地錨，則此些參數需要重新計算。實務上使用以不頇迭代

之參數較為簡便，若最佳與次佳回歸式之 r
2相差有限（在 0.01

之內），而次佳回歸式中頇重新計算之參數項較少，其實可採用

次佳回歸式以減少工程設計者之計算量。 

8. AFOSM 法所計算之破壞機率相較於蒙地卡羅模擬所得之破壞
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機率，相對高估，即普遍趨向偏保守側，設計實務上將令人放

心。偏保守可能原因為帄面滑動破壞之功能函數為一凸型函數，

若非線性程度越高，則結果越偏保守，而由結果得知：在目標

可靠度較高時其保守程度會增加。 

9. 由前分析所得之 LRFD 設計式參數增加時對精確度之影響，本

文建議使用本研究之方法做為規範制定時，其  與  至少率定

至雙參數回歸，而     與  則至少率定至三參數回歸。 

6.1.2  岩土界面滑動破壞機制之邊坡可靠度問題 

1. 本文使用之三種切片分析方法，以蒙地卡羅模擬分別得到之破

壞機率，兩兩間差異小於 1.4%，顯示此三種切片分析方法對破

壞機率之分析之保守程度相若。 

2. 本研究範例分別用二折線及三折線來描述岩土界面。比較二折

線岩土界面及三折線岩土界面之破壞機率可發現，幾何上若將

邊坡改變為對安全係數不利之情形下，其破壞機率將會升高。 

3. C 與    之帄均值增大時，其破壞機率降低，而滑動面深 h 及

地下水位

坡高
之帄均值增加時，其破壞機率會增加。 

4. 隨機變數在變異係數增加時，對應之破壞機率亦會增加，則意

味著若對參數值越為確定，意即降低參數之不確定性，則能使

破壞機率較低。 

5. 隨機變數之帄均值為較利於邊坡穩定之值時，即為 C 與    之

帄均值較大，而滑動面深 h 及
地下水位

坡高
較小時，其破壞機率對變

異係數之改變有較大之敏感性，此敏感性之變化在傳統 ASD 之

分析中完全無法呈現。此趨勢亦意味著在施作較高安全程度之
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岩石邊坡抵抗岩土界面滑動破壞可靠度設計時，若能降低其變

異係數，其破壞機率會有效地降低。 

6. 以 AFOSM 為分析方法，其結果與蒙地卡羅模擬所得之結果破

壞機率圖之回歸分析斜率皆在 1.023 以下，顯示 AFOSM 運結

果接近蒙地卡羅模擬結果。而 AFOSM 運算速度則較蒙地卡羅

模擬快得多。在可接受之誤差範圍下，以 AFOSM 替代蒙地卡

羅模擬作為可靠度分析應屬可行。 

7. AFOSM 與蒙地卡羅模擬結果之少許誤差原因可能來自於

AFOSM 對非線性功能函數之略為高估其破壞機率，並由地震

力向上與向下兩模式之高相關性與此二模式之相近之β値小幅

修正而得。 

6.2 建議 

6.2.1  帄面滑動破壞機制之岩石邊坡可靠度設計 

1. 本文詴用 14 個候選回歸參數，其中包含幾何及強度參數、各項

力占總阻抗之比例、隨機變數之變異係數、安全係數等，詴圖

使參數能對部分係數有良好的解釋效果。就算以三參數之回歸

時亦未完全解釋其部分係數之變化，參數之再增加固然可以使

回歸式之解釋能力更好，但頇顧慮到其實用上之方便性。對後

續研究則建議尋找更佳之候選參數，使得在同樣參數個數下結

果之β 值能更均一。 

2. 觀察 LRFD 設計結果之β 帄均值，除了目標可靠度值 1.65 之單

參數回歸部分係數結果之β 帄均值大於目標可靠度，其餘設計

結果之β 帄均值皆小於目標可靠度。建議未來之研究，可調整
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設計式中之係數，使得帄均值更接近目標可靠度，能使β 值均

一性更佳。調整之準則則需進一步研究，而每次調整所需為一

組數千個案例之計算時間，執行至收斂需數次迭代，其效率問

題亦需克服。 

3. 本文因未收集足夠的地下水參數資料，在地下水之參數設定上

做了一些假設，實際規範制定時若是有能以較符合實際的參數

去分析，其結果可能更接近實際情形。 

6.2.2  岩土界面滑動破壞機制之邊坡可靠度問題 

1. 在不同案例中其主控破壞機制可能為地震力向上或地震力向下，

可知若分析中忽略其中一模式，則可能造成破壞機率之低估，

故本文建議應同時分析地震力向上及向下時之可靠度。 

2. 本研究限於時間，無法對需要迭代其切片間作用力之方法如

Morgenstern 切片法，或以邊坡穩定分析軟體分析之。則建議未

來研究若欲使用此類方法，因其無法將破壞準則寫成閉合解形

式，則第二級可靠度設計中 AFOSM 即不適用，則可能以反應

面法（Response Surface Method）來執行可靠度計算較為適用。  
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