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2.4 承載力分析方法 

基礎承載力理論依基底材料的不同，可區分為土壤與岩石兩大方面。

本研究所討論之膠結不良砂岩，性質有別於硬岩，同時也具土壤的特性，

為土壤與岩石間之過渡材料，對於其承載行為須同時考慮脆性及塑性特

性，故現有基礎承載力之相關理論並不完全適用，本節將回顧關於土壤及

岩石之承載力理論，亦就現有之理論及相關實驗，瞭解當基礎置於邊坡頂

部時，不同退縮距離對承載力之影響。 

2.4.1  基礎置於水平地表之承載力分析 

基礎置於水平地表之承載力研究發展較早，由其對於基底材料為土壤

之研究亦較為完備，依據考慮假設條件的不同，極限承載力推估公式大致

上可分為： 

1.極限平衡法(Limit Equilibrium Methods) 

2.極限分析法(Limit Analysis Methods) 

3.初始破壞法(Incipient Failure Methods) 

2.4.1.1  土壤中淺基礎之承載力理論分析 

1. 極限平衡法 
此法又稱為塑性平衡法，假設一個任意破壞的機制，此機制由一些

滑動面的排列和適當的破壞準則所構成，藉著確保其構成要素及完整的

機制的靜態平衡條件，藉著檢查一些不同的機制可以找出一個最具關鍵

性的極限平衡破壞荷重。極限平衡法就是由一假設的破壞機制與靜態平

衡條件所組成。以下整理出一般常用承載力理論： 

(a) Terzaghi (1944) 

以 Prandtl(1921)的承載理論假設加以修正提出目前常使用之土壤

淺基礎(基礎埋置深度小於基礎寬度)承載力公式，假設條件如下： 

i. 基底下為均質等向之土壤。 

ii. 基礎底部為粗糙，即是基底與土壤間有摩擦力，基礎無側向位移。 
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iii. 土壤受長條型基礎荷重作用下達到破壞，產生全面剪力破壞，即土

壤開始產生塑性變形。 

iv. 基底下楔型體（Rankine 主動壓力區Ⅰ，如圖 2.12 所示）隨基礎滑

動且處於彈性平衡狀態，滑動面(AC 及 BC)與水平面夾φ角。 

v. 如圖 2.12 所示，滑動區為 Rankine 主動壓力區Ⅰ(△ABC)、幅射區

Ⅱ(△BCE、△ACD 滑動線為對螺旋線(
φtan

0
werr = )構成)及 Rankine

被動土壓力區Ⅲ(△BD1F`、△ADF 滑動線為直線所構成，且與水

平面夾( 245 φ−° )) 

vi. 基底以上剪力忽略，如圖 2.12 所示之線段(A`A、B`B、AF 及 BF`)

之摩擦力不計。 

vii. 基底以上之覆土重以均佈載重 Dq γ= 代替。 

 

 

 

 

 

 

 

 

圖 2.12   Terzaghi 之基礎承載模式示意圖(Terzaghi, 1943) 

其條形淺基礎之承載力公式如下： 
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cN 、 qN 、 γN 為承載力因數，詳如表 2.8 
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表 2. 8  Terzaghi 承載力因數（Terzaghi, 1943） 
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(b) Meyerhof (1951) 

圖 2.13 為 Meyerhof 理論之破壞圖形，Meyerhof 提出類似

Terzaghi(1943)之承載力公式，但包含了 Nq項的形狀因數 sq、深度因數 di、

傾斜因數 ii，但其中最大不同之處為土體破壞滑動面延伸至地表，考慮

滑動面上摩擦力的結果將使承載力大於 Terzaghi(1943)公式。 

其公式如下： 

Vertical load :   γγγγ dsNBdsNqdscNq qqqcccult ′++= 5.0  

表 2.9 及 2.10 為 Meyerhof 理論之相關承載力因數 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

圖 2.13 Meyerhof（1951,1963）理論之破壞圖形 
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表 2.9 Meyerhof 理論之承載力因數（Bowles,1996） 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

表 2.10 Meyerhof 理論之形狀因數 sq、深度因數 di、傾斜因數 ii 

（Bowles,1996） 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 



 37

(c).Hansen’s bearing capacity theory(1970) 

Hansen 將早期 Meyerhof (1951)的式子延伸擴充，除了考慮基礎的形

狀、深度之外，更考慮了基礎的傾斜與地面坡度的因素。適用於任何 D/B，

即淺基礎或是深基礎皆適用： 

γγγγγγγ bgidsNBbgidsNqbgidscNq qqqqqqccccccult ′++= 5.0  

when ψ＝0 

use    ( ) qgbidsq cccccuult s +−−−++= '''''114.5  
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適用於任何 D/B，即淺基礎或是深基礎皆適用： 
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(d).Vesic’s bearing capacity theory(1973,1975b) 

以與 Hansen 所提出的式子一樣，只有承載力因子 Nγ是不同的。 

γγγγγγγ bgidsNBbgidsNqbgidscNq qqqqqqccccccult ′++= 5.0  

當 ψ＝0 

則 ( ) qgbidsq cccccuult s +−−−++= '''''114.5  

由表 2.11、表 2.12、表 2.13 以及圖 2.14 所示，可概略描述 Hansen 以

及 Vesic' 承載力理論的異同之處。 
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表 2. 11  Hansen & Vesic'承載力理論之形狀、深度影響因數比較關係

(Bowles,1996) 
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表 2. 12  Hansen 承載力理論之傾斜、地面及基底因數(Bowles, 1996) 
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表 2. 13  Vesic'承載力理論之傾斜、地面及基底因數(Bowles, 1996) 
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圖 2. 14  Hansen & Vesic'承載力理論之傾斜、地面及基底因子之示意圖 

(Bowles, 1996) 
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Bowles( 1996)將以上四人的基礎承載模式加以整理如圖 2.15 所示: 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

圖 2. 15  Bowles(1996)整理之基礎承載模式示意圖 
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(f). Hu’s bearing capacity theory (1964) 

Hu 以 Terzaghi 的理論作為發展的基礎(圖 2.16)，他認為 α為一函數 

α＝f ( γ, ψ, q  )， 

且 ψ＜αmin＜45＋ψ/2 ﹔αmax  = 45+ψ/2 

承載力係數 Nc、Nq、Nγ如圖 2.17 所示： 

 

 

 

 

 

 

 

 

圖 2. 16  Hu (1964)承載力理論之破壞模式 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

圖 2. 17  Hu (1964)承載力係數 Nc、Nq、Nγ 
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以 Rankine、Bell、Casagrande&Fadum、Prandtl、Terzaghi 及 Meyerhof

等人所提之承載力公式主要假設土體為全面剪力破壞(complete shear failure)

並且土體之承載力為剪力阻抗模式，這些假設對於局部漸進式破壞(Local 

progressive failure)或是崩裂式破壞(cracking failure)並不適用。另外，其承載

力之 qN
作用地表面上超載重所引起之摩擦阻抗因子忽略土體內部摩擦效應

對於承載力有低估的現象。 
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2. 極限分析法 
極限分析法依上限與下限定理(Upper and Lower bound theorem)，可得到

破壞載重之上限值與下限值，若上下限值相同時，即為真實之承載力值。 

上限定理需滿足動態容許速度場(kinematically admissible velocity field)

條件，首先必須假設符合變形相容條件(Compatible)，且於最可能滑動面所

產生之應變方向，亦需滿足降伏條件與塑性流準則(Plastic Flow Rule)。利用

破壞時外力對此破壞機構所作之功不小於內能消散率之上限定理要求，可

求出承載力等未知量之上限值及對應的破壞機構。於上述假設條件中必須

滿足速度邊界條件、應變與速度諧和條件，因為只考慮破壞變形組態與能

量之消散，因此土體不需處於平衡狀態。 

下限定理則著重基礎承載力之下限值，首先於靜態允許應力場

(statically admissible stress field)條件，滿足平衡條件、受力幾何邊界並遵行

破壞準則，其所得之承載力小於或等於真實極限承載力。相關極限分析法

所滿足關係圖如圖 2.18 所示。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

圖 2.18  上限定理與下限定理關係圖(Chen & Drucker, 1968) 
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極限分析法能有效預測土壤或岩石之極限承載力，更可計算複雜之非

均質、非等向或具張裂行為之地質材料的承載能力。Chen (1975)假設基礎

材料破壞時為圓弧滑動，以極限分析法計算單層及雙層之非均質非等向性

土體的極限承載力。Reddy & Venkatakrishna (1982)採用 Prandtl(1921)提出的

土體破壞滑動面，以上限定理求得長條型基礎座落於非均質非等向性土體

之極限承載力。Solan (1988)提出經由有限元素法及線性編制法(linear 

programming)計算於下限定理求得平面應變條件下之承載力，其研究成果應

證以下限定理經由嚴謹的數值分析可得較接近真實解之承載力值。Solan & 

Kleeman (1995)以上限定理求解均質及非均質複合土體之極限承載力。 
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 2.4.1.2  岩石中淺基礎之承載力理論分析 

 1. 極限平衡法 
以類似土壤之極限平衡方法，且考慮岩石脆性或張裂的特性。 

(a) Bell（1915） 

Bell 考慮岩石自重，以塑性平衡方程式，針對岩盤中的長條基礎，

配合 Mohr-Coulomb 破壞準則，求得岩石基礎承載力，其公式為： 

FS
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q

qrfcf
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21
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D、B：基礎深度與寬度 

1fC 、 2fC ：形狀因子（表 2.14） 

 

表 2.14 Bell 承載公式形狀因子對照表（Wyllie 1992） 
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(b)Ladanyi (1968) 

假設岩體破壞時類似 Bell(1915)提出之楔形剪力破壞，岩體滿足

Fairthurst 破壞準則(Fairthurst, 1964)以極限平衡方法求得極限承載力。 

( ) ( )[ ]{ } cnnq σ⋅+++= 5.05.0
0 1114  

其中， 0q 為極限承載力、n為岩石單壓強度與單拉強度比值、 cσ 為岩

石單壓強度。 

(c)Ladanyi & Roy (1971) 

假設基底下岩石具有兩組裂面，如圖 2.19 所示。以相同 Ladanyi 

(1968)所假設之破壞滑動面並考慮裂面上之剪力阻抗，以極限平衡分析

法求其極限承載力。 
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若地表加載荷重 0=sq ： 
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( )245tan 1
2

1 φφ +°=N  

( )245tan 2
2

2 φφ +°=N  

其中， 0q 為極限承載力、 c為裂面之凝聚力、B為基礎寬度、ψ 為裂面

之傾角、φ為裂面摩擦角、γ 為岩石單位重，足標 1 及 2 代表裂面 1 及

裂面 2。 
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圖 2.19  具兩組裂面基礎破裂機制示意圖(Ladanyi & Roy, 1971) 
 

(d) Pell & Turner (1980) 

Pell & Turner (1980)觀察模型試驗結果，利用類似 Ladanyi(1968)的極

限平衡分析法並考慮岩石脆性性質，假設基礎下方岩石只剩下較低的殘

餘強度，其公式如下： 

( ) pcrc Kq ⋅=+= σφσ 245tan2
0  

0q 為極限承載力、 rφ 為岩石殘餘摩擦角、 cσ 為岩石單壓強度。 

(e) Goodman（1989） 

 Goodman 考慮圖 2.10 a-c 之破壞模式，一條形基礎下方岩體受壓向

兩側伸展，導致岩體兩側產生輻射狀裂縫，基礎下方破裂岩體強度如圖

2.20 下方之破壞包絡線，受壓岩體兩側裂縫較少之岩體強度為圖 2.20 上

方之破壞包絡線，支承基礎下方岩體（圖 2.20 中區域 A）之最大水平圍

壓為 Ph，Ph可由圖 2.20 中區域 B 岩體之單壓強度求得，由圖 2.20 可得

一均質、不連續的岩盤承載力，此承載力之下限為岩體之單壓強度，其

公式如下： 
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          uq ：單壓強度            φ：內摩擦角 
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圖 2.20  岩石承載力分析示意圖（Goodman, 1989） 
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(f)Wyllie (1992) 

Wyllie(1992)觀察多孔隙岩石(Porous Rock)、縝密裂縫型岩石(Closely 

Fractured Rock)和軟弱岩石(Very Weak Rock)之破壞模式及應力莫耳圓

(如圖 2.18 所示)，類似 Bell(1915)推導方式假設長條型基礎下之岩石破

壞面為兩個破壞區域，分別為主動破壞區 A 及被動區 B(如圖 2.21(a)所

示)。將兩個破壞區域之應力狀態假設如三軸壓縮試驗，配合 Hoek-Brown

強度破壞準則(如圖 2.22(b)所示)可評估非完整岩石之基礎承載力，公式

與假設條件如下： 

i. 假設基礎下岩石破壞面以直線構成。 

ii. 兩破壞契型塊介面間之剪力阻抗不計。 

iii. 岩石自重忽略。 

當 0=sq  

( ) ( )[ ]
F
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q suf

a
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m、s 為 Hoek-Brown 破壞準則之岩體性質；F 為安全因素； ( )ruσ  

為岩石之單壓強度； sq 為地表超載； 3σ′為 ( ) ( )( ) srusru qsqm ++=′
5.02

3 σσσ ；

1fC 為 Sower(1970)所提之基礎形狀因子(表 2.15)。 
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圖 2.21  (a)岩石破壞模式,(b)岩石強度莫耳圓示意圖(Wyllie, 1999) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

圖 2.22  (a)假設岩石破壞面示意圖,(b)配合 Hoek-Broen 破壞準則應力

莫耳圓(Wyllie, 1999) 
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表 2.15  Wyllie 承載公式之修正因子(Wyllie, 1992) 
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2. 極限分析法 
極限分析能計算複雜之材質特性或不同地表幾何狀態的極限承載能

力，為近來廣泛發展的分析方法。 

 

(a) Hill (1950) 

以假設破壞滑動面為剛性塊體△AOC、對數螺旋線組成扇形

△ACD 及楔形體△ADE 所組成 (如圖 2.23 所示)。以上限定理分析，

考慮外功所作的功率等於岩體滑動時內能消耗率並忽略基底材料自

重，求得極限承載力公式。 

⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
−⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ += 1

24
tancot 2tan φπφ φπecBqu  

其中， uq 為極限承載力、φ 為岩石摩擦角、 c為岩石凝聚力、B為基底

寬度。 

 

 

 

 

 

 

 

圖 2.23  Hill(1950)假設基底岩石破壞機制示意圖 

 

(b) Chen & Drucker (1969) 

對於混凝土及岩石塊體破壞機制的觀察，提出長條型基礎座落

於岩石之承載理論。假設岩石為完全彈塑性材料，滿足考慮材料張

力強度的修正莫爾庫倫破壞準則，遵循諧合流法則以極限分析法，

利用不同之邊界定理，可求出介於上限解及下限解之間的真實解。 
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上限解： 

假設基腳為剛性，考慮如圖 2.24 之張裂破壞型態，利用修正之

 Coulomb 破壞準則，導出上限解如下： 

( ) ⎥⎦
⎤

⎢⎣
⎡ −+= 12tan` φα

a
Hfq tu  

( )
( ) ( )[ ] ⎭

⎬
⎫

⎩
⎨
⎧

−−
++=

φφ
φφφα

sin2sin1
cos1sectancot ``

tc ff
aH  

其中， uq 為極限承載力、φ 為岩石摩擦角、 `
cf 及 `

tf 分別為岩石

單壓及單拉強度、H 為基底高度、 a為基底寬度的一半。 

 

        下限解： 

           假設三角形應力場如圖 2.25 所示，下限定理是由靜態容許應力

場（statically admissible stress field）計算極限承載力，故考慮

ABD 之力平衡條件，採用修正之 Coulomb 破壞準則，便能利

用圖解法求出極限承載力之下限解。 
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圖 2.24  假設岩石張裂破壞模式示意圖(Chen & Drucker, 1969) 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

圖 2.25 三角應力場求解下限解之示意圖(Chen & Drucker, 1969) 
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(C) 葉贊育(1993) 

提出橫向等向性岩石之長條型基礎承載力解析公式，利用滑動線法與

應力平衡方程式配合修正適合異向性岩石之 Hoek-Brown 破壞準則，推求承

載力與破壞時之滑動線。其理論假設如下：(葉贊育，1993) 

i. 岩體為均質材料，分析時不考慮岩體自重。 

ii. 滑動破壞區內之各點均達屈伏強度。 

iii. 因岩石應度強故假設材料行為為完全塑性體。 

iv. 塑性區內材料行為滿足協合流動法則。 

v. 假設為平面應變狀態且岩體之彈性對稱面之走向與分析平面垂直。 

vi. 屈服函數(yield function)之各參數，僅單軸抗壓強度與岩層面傾角

有關( ( )ψσσ cc = )。 

其應力應變於莫耳圓上幾何關係配合(圖 2.26)Hoke-Brown 破壞準則，

並遵循諧和流法則利用平衡方程式，求解得基礎下之破壞時滑動線。公式

通解如下： 

ψλσσ
ψ

ψ
dimm ∫−=− 2

1
12  沿 i 滑動線 

ψλσσ
ψ

ψ
djmm ∫−=− 2

1
12  沿 j 滑動線 

其中： 

( ){ } ccrmc msmA σσσσσ 2
1

2

4
1 −

+−=  

( ){ } ( ){ }
ψ
σ

σσσ
σ

σσσσ
∂
∂

+−+−=
− c

crm
r

crmc smsmB 21
8
1

2
1

2  

其中，m、s 為 Hoke-Brown 岩體參數； mσ 為平均主應力(
2

31 σσσ +
=m )；

rσ 為最大剪應力(
2

31 σσσ −
=s )； cσ 為岩石無為單壓強度( ( )ψσ c )；ψ 為最大主

應力與 x 軸之夾角 

其特徵方程式配合各種不同地表形狀、不同邊界條件下之岩石之基礎

承載公式，如圖 2.27、2.28、2.29、2.30 所示。 
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(a)應力莫耳圓示意圖    (b)應變莫耳圓示意圖 

圖 2.26  莫耳圓應力應變示意圖(葉贊育，1993) 

 

 

 

圖 2.27  水平基礎破壞時滑動曲線示意圖(葉贊育，1993) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

圖 2.28  水平基礎承載因數與岩石面傾角關係圖(葉贊育，1993) 
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圖 2.29  坡地地形與水平遞交接觸破壞滑動示意圖(葉贊育，1993) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
 

圖 2.30  山坡地型之承載力因數與坡面角與地層傾角關係 

(葉贊育，1993) 
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3. 初始破壞法 
此法之目的在於基礎荷重影響下，基礎材料某點發生破壞之極限承載

壓力。針對脆性材料如硬岩，根據 Griffith(1921)破壞理論說明當微裂縫存

在於材料中，受到張力應力作用時導致微裂縫邊界產生應力集中狀態，若

所受應力大於材料本身之張力強度時裂縫開始傳播，而隨著裂縫橫斷面長

度增加而造成應力集中增加，如此循環最後材料因裂縫傳遞過程中而導致

破壞(Coates and Gyenge, 1966)。因此證明假設初始破壞與極限破壞為通一

時間發生之正確性，即破壞應力狀態下材料將於裂縫開始產生後隨即造成

不穩定裂縫傳播。對於之前研究發現，應用初始破壞法預測硬岩或軟岩之

極限承載力是不適合的，除非於分析時考慮適當之裂縫條件與裂縫閉合所

產生之強度，才可得到良好之預測。(Choi, 1984) 

Ladanyi&Nguyen(1966)假設為長條形且完全柔性基礎：，利用 Griffith

破壞準則求出： 

Griffith 破壞準則 

cfQ σ17.2=  

修正 Grittith 破壞準則 
( )

⎥
⎦

⎤
⎢
⎣

⎡
⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ −−

⋅
⎭
⎬
⎫

⎩
⎨
⎧

−⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛

=
φφπφ

σφπ

sin
2

cos

sin1
2 c

fQ
 

其中， fQ 為基礎極限承載力、 cσ 為岩石單壓強度、φ為岩石摩擦角 

Coates(1981)假設為長條形且剛性基礎，利用 Griffith 破壞準則求出： 
5.05.0

13 ⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ −⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛⋅⋅=

B
y

B
yQ cf σπ  

其中， fQ 為基礎極限承載力、 cσ 為岩石單壓強度、 y 為岩石裂縫至基

腳邊緣之距離、B為基礎寬度。 

此初始破壞法適合非常脆性岩石，故對於軟岩基礎之適用性與否值得

進行討論研究之。 

 
 


