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2.4.2  基礎置於邊坡頂部，不同退縮距離之承載力分析 

(a)Meyerhof（1957）： 

  Meyerhof 將其對淺基礎承載力理論，發展至邊坡上，其破壞模式如圖 2.31

所示，所求得之極限承載力公式為： 

                         qcq NBcNq γγ
2

+=  

其中 cqN 及 qNγ 為承載力係數，與土壤內摩擦角、自由面傾角 ß（或稱坡

角）、D/B 及基礎具邊坡頂的距離 b 有關， cqN 及 qNγ 詳如圖 2.32、圖 2.33。 

 

 

圖 2.31 Meyerhof 所提條形淺基礎置於邊坡頂部之破壞模式（1957） 
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圖 2.32 條形淺基礎置於凝聚性土壤邊坡之承載力因數 

（Meyerhof,1957） 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

圖 2.33 條形淺基礎置於無凝聚性土壤邊坡之承載力因數 

（Meyerhof,1957） 



 63

(b)Graham, Andrews, and Shields(1988) 

    Graham 等人對於無凝聚性土壤邊坡，提出計算條型淺基礎的極

限承載力建議方法，假設當基礎位置由 N 點移至 N″點時，破壞滑動線點由

P 點線性變化至 P″點，因此 N´P´就可成一新坡面（圖 2.34），進而計算承載

力。圖 2.35 為對於承載力因數 rqN 之圖解，極限承載值可用下式計算 

　        　 　 　 　 　 　 　 qu BNq γγ
2
1

=  

其中 γ＝土壤單位重， 

B＝基礎寬度， 

rqN 為承載力係數。 

),,,( βφγ B
D

B
d

q
ffN =  

d=基礎的退縮距離， 

Df =基礎埋深， 

β＝邊坡傾角 

 

 

 

 

 

 

圖 2.34 基礎置於邊坡頂部，不同退縮距離之破壞滑動線 
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圖 2.35  Graham　 （1988） rqN 之圖解承載力因數 
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(c)Gemperline（1988）之經驗公式： 

Gemperline 於 1988 年沿用 Meyerhof 之承載力公式： qcq BNcNq γγ5.0+=  

當 c=0 時， qBNq γγ5.0= ；其中γ 為土壤單位重，B 為基礎寬度，以砂性

土壤進行 215 組基礎置於邊坡頂部之離心機實驗，提出有關砂性土壤

之承載因子 qNγ ： 

( ) ( ) ( ) ( ) ( ) ( ) ( ) ( )LBBbBDBbBbLBBDLBBDBq ffffffffN /,/,/,/,/,/,/// βββφγ ×××××××=  

        B：基礎寬度（英吋） 

        D：基礎埋入深度 

        b：基礎退縮距離（setback） 

       β ：邊坡角度（β ＜45°） 

       φ：土壤摩擦角 

       ( )
( )386.21159.010 −= φ

φf  

       ( )
( )B

Bf 10log2.034.010 −=  

       ( ) ( )BDf BD /65.01/ +=  

       ( ) ( )LBf LB /27.01/ −=  

       ( ) ( )( )LBBDf LBBD //39.01/,/ +=  

   ( ) ( )[ ] ( )[ ]{ }βββ tan/2/2tan118.01 22
/, Bbf Bb +−−−=  

( ) ( ) ( )[ ] ( )[ ]{ }βββ tan/2/2tan11/6.01 22
/,/, BbLBf LBBb +−−+=  

  ( ) ( ) ( )[ ]{ }βββ tan/2/2tan/33.01 2
/,/, BbBDf BDBb ++=  
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(d)Saran （1989） 

     對於不同之土壤，Saran 提出無凝聚性土壤之邊坡承載力由基礎控

制，但凝聚性土壤即受到邊坡穩定之影響。 

Saran 對於邊坡上淺基礎承載力提出破壞模式如圖 2.36，Saran 假設破

壞為單邊破壞，其主要破壞區預測基礎向 DEKJ（亦即斜坡部分所示）傾倒。

右半邊 DEFG 為假設破壞面，說明如下： 

Ⅰ區：彈性三角形平衡區。 

Ⅱ區：為輻射區及被動區，曲線 EK 完全為一對數螺線。 

Ⅲ區：假想破壞區。 

   Saran 將基礎視為粗糙的基礎（Rough Base），基礎底部以上之土重視為

等值等外加載重，忽略基底上方土壤之剪力強度。 

    Saran 認為螺心不固定（為動點），且在 AE 射線上移動，應用極限平衡

法，求得基礎下方 ADE 之被動推力。 

    對於右半部，假設為土壤強度未完全發揮，其剪力強度τ 為： 
                ( )φστ tan+= cm  

         m：剪力發揮度 

        σ ：正應力 

        φ：土壤內摩擦角 

         c：土壤凝聚力 

Saran 所解析之 m 值，其結果皆具相同之趨勢，即 m 隨 De/B，Df增

加而增加，但隨邊坡角度增加而減少（表 2.16）。 

 對於基礎不受邊坡影響之距離，研究結果如表 2.17，其 De/B 之最小

值，隨φ、β 及 Df/B 之增加而增大。 

應用 Terzaghi 之重疊原理，所求得之極限承載力 q： 

    γγγ BNNDcNq qfc 2
1

++=  

γNNN qc ,, ：承載力係數      ；    fDγ ：基礎底部上方覆土重 
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表 2.18、2.19 為基礎置於不同位置及不同深度時，與其他學者研究之比較，

Meyerhof（1957）、Chen（1975）等人多將彈性區兩側之被動土壓力區視為

相等，但 Saran 之研究卻視為不同之兩區，水平處之值較高，故其所預測之

極限承載力均較 Meyerhof 等人較高。 

 

圖 2.36 Saran（1989） 邊坡淺基礎破壞面機構圖 

 

 

表 2.16 不同基礎深度、位置，各承載因數之剪力發揮度 m（Saran,1989） 
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表 2.17 基礎不受邊坡影響之退縮距離（Saran,1989） 

 

表 2.18 Saran 與其他承載理論之 γN 比較表（Saran,1989） 

 

表 2.19 Saran 與其他相關理論承載力之比較（Saran,1989） 
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(e)Bowles（1996）： 

Bowles 建議修正 Hansen 之公式，來計算基礎置於邊坡上或邊坡頂部之

極限承載力，修正公式為： 

            cccult isNcq ′= + qqq isNq ′ + γγγγ isNB ′
2
1  

cN ′、 qN ′、 γN ′為修正後承載力因數，修正方式對照圖 2.37 說明如下： 

1. cN ′：以破壞面 ade= 0L 與 adE= 1L 度比，修正 CN 得到 CN ′ 。 

              
0

1

L
L

NN CC =′  

2. qN ′：以 ecfg 與 Efg 之面積比，修正 qN 得到 qN ′。 

              
0

1

A
ANN qq =′  

   當 01 AA ≥ ， qN ′= qN ，基礎不受邊坡影響之退縮距離約為 b/B=1.5 或 2。 

cN ′、 qN ′經整理如表 2.20、表 2.21 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

圖 2.37 基礎位置及承載破壞示意圖（Bowles,1996） 
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表 2.20 基礎位於邊坡頂部之 cN ′、 qN ′（Bowles,1996） 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

表 2.21 基礎位於邊坡頂部之 cN ′、 qN ′（Bowles,1996） 
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3. γN ′： 

(1)假設當 2/ ≥Bb 時， rN 不需折減。 

(2)若邊坡角度為 β，假設摩擦角 φδ = ，分別以 β =（-）及 β =（+）計算 Coulomb

被動土壓力 PK ，當 β =（+或 0）時，求得 maxKK P = ，當 β =（-）時，

求得 minKK P = 。 

(3)以 maxK 及 minK 得 maxmin / KKR = 。 

(4)以圖 2.34 中 caf 之三角錐為界，區分兩部分，圖右側平面段為 rN
2
1

，左

側邊坡段以前述之 R 及 b/B 予以修正，則 rN ′為： 

          ( )⎥⎦
⎤

⎢⎣
⎡ −++=′ R

B
bRNNN rr

r 1
222

 

       當 b/2B=0：
22
RNN

N rr
r +=′ （基礎位於邊坡上） 

       當 b/2B=2： r
r

r N
N

N ==′
2

2
（基礎位於平面上且在邊坡影響範圍外） 
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(f)Serrano & Olalla (1994) 

提出對於長條型基礎坐落於岩體之承載力解析公式，只需岩體的種

類、單軸壓縮強度與 RMR 岩體評分參數，即可評估承載力。本理論公式

應用Hoek - Brown 強度破壞準則於特徵方程式以求得基礎破壞區岩體應

力場之微分方程式系統。將求得方程式系統予以積分運算配合基礎載重

及地表幾何之適當應力邊界，以求得岩體之極限承載力。其理論假設如

下： 

i. 基礎為無限長條型。 

ii. 岩體為理想均質、均向且連續性且為完全彈塑性體。 

iii. 不考慮岩體自重影響。 

假設遵循 Hoek - Brown 強度破壞準則並配合 Serrano 於 1976 提出之

瞬間摩擦角(instantaneous friction angle)定義： 

dp
dq

=ρsin ，並以莫爾圓破壞包絡線之 ( )
dp
dqqpp =− 可得破壞面上應力

組合，其關係如圖 2.38 所示： 

ρ
ρ
ρβττ 2sin
2cos1

sin1*

−
−

==  

( )ρρ
ρ
ρξ

β
σσ sin2cos

2cos1
sin1*

0 +
−
−

=+=  

其中， ( ) 221 σσ +=p 、 ( ) 221 σσ −=q 、 28 ms=ζ ；m、s 為岩體參數可

由 RMR 評分得知。 

假設剛塑性材料滿足平面應變假設下，遵循非線性之莫爾庫倫破壞

準則求得基底破壞區岩體應力場之特徵斜率： 

( )µψ += tan
dx
dy

 

其中 2
4

ρπµ −= ，ψ 為主應力軸與 x 軸夾角，如圖 2.39 所示 

假設岩體自重不計，則 ( ) 0=± ψρ ddI  

其中，
( ) ρ

ρ
ρρ ddI 2sin2

sin1+
−=

、
( )

q
ταψ =+2sin
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故積分後可得： ( ) ( ) 2211 ψρψρ +=+ II  

ψ：
( )

q
ταψ =+2sin

 

其中，足標 1 及 2 代表基礎地表狀態邊界 1 及邊界 2(圖 2.40) 

επαψ −=+ 2 ，
⎟⎟
⎟

⎠

⎞

⎜⎜
⎜

⎝

⎛

⎥
⎥

⎦

⎤

⎢
⎢

⎣

⎡
⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
⋅

−−
+

= −

2

1

tantan2
sin1

sin2
sin1cossinsin

2
1

µρρ
ρε iii

 

以基礎座落地表狀態之幾何邊界條件與應力邊界條件，帶入理論公

式以求岩體極限承載力。 

Serrano & Olallae 於 1998 年提出對於無限長條型基礎作用下不連續

性岩體之承載力理論公式，公式推導過程承續其研究成果(Serrano & 

Olallae, 1994)並且假設岩體遵循 Hoek - Brown 強度破壞準則，而不連續

面間強度為其凝聚力與摩擦角之線性函數，求解出對於假定之邊界條件

如圖 2.38 之承載力公式。 

為了方便使用 Serrano & Olallae 將不同狀況製成圖表，如圖 2.41、圖

2.42、圖 2.42 查 Nβ帶入下式可得岩體的極限承載力： 

 

 

其中 Ph 為承載力， 

 

m，s 為 RMR 岩體評分參數 

上述以極限分析法討論承載力公式皆對於岩體自重假設不計，但對

於軟岩而言，岩體自重為承載力之重要影響因素，故需探討評估於軟岩

分析之適用性。 

 

 

)( ζβ β −= NPh

8
cm σβ = 2

8
m

s
=ξ
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圖 2.38  莫爾圓破壞包絡線應力分析圖(Serrano & Olalla, 1994) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

圖 2.39  岩體應力狀態示意圖(Serrano & Olalla, 1994) 
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圖 2.40  基礎邊界狀態示意圖(Serrano & Olalla, 1994) 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

圖 2.41  假設不連續體邊界狀態(Serrano & Olalla, 1998) 
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圖 2.42　水平地表不同載重下 Nβ之值(Serrano & Olalla, 1998) 
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圖 2.43　傾角 10 度不同載重下 Nβ之值(Serrano & Olalla, 1998) 
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2.5 人造軟岩承載試驗 
天然岩塊性質不一、取得不易，且現地試驗花費甚大，故國、內外多

位學者，以人造試體模擬目標岩層進行承載試驗，劉英助（2002）、廖智偉

（2003）與本研究同以新竹寶山地區天然砂岩為材料，於實驗室中重製膠

結不良砂岩，並進行淺基礎模型之承載試驗，茲將劉英助（2002）所彙整

相關試驗文獻及其劉英助（2002）、廖智偉（2003）試驗結果摘述如下： 

 

1. Johnston and Choi (1986)  
其為了了解軟岩行為，進行一系列室內人造軟岩試驗來探討。乃應

用數值和分析的技術來進一步預測基礎行為，而這與軟岩的特性、塑造

正確地的機制有關。 

以墨爾本泥岩作為模擬對象，以人造軟岩來替代天然岩樣的多變性

與不確定性的缺點。以 mudstone powder、cement、water 和 accelerator 以

比例混和，以高壓進行壓密，直至超額孔隙水壓消散，之後取出試體並

加以養護。 

越大的壓密應力意味著更小的孔隙率及低風化度的模擬泥岩，此人

造軟岩試體尺寸為直徑 300mm，高 200mm，含水量在 10%～20%之間，

單壓強度為 2MPa～7MPa。 

其加載系統可提供應力控制或應變控制的能力，並且可以根據所需

之最大荷重條件，提供四種不同荷重範圍的精度，為 5、20、100、500 KN；

同時可量測變位。另外，於試體表面裝設 dial gages 以紀錄試體表面受荷

重時所產生的變位。 

以此試體進行 pile 承載試驗，樁模型尺寸為 5mm、10mm、25mm 三種，

在含水量 10%～20%，以介於 0～10 不同 L/D 值得條件下進行試驗，實驗

進行中須特別注意樁模型底部與試體接觸面必須保持相當良好，以避面應

力集中情形發生。以每分鐘 0.04%直徑長的速率壓入試體，確保完全排水。

試著以許多組試驗的觀察，繪出加載荷重與位移的關係圖(圖 2.44)。 
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圖 2. 44 加載荷重與位移的關係圖 

point 1 :線彈性變形的端點 

point 2 :主要降伏強度前 

point 3 :主要降伏強度後 

point 4 : 破壞 

應用立體對投影分析(stereo- photogrammetric techniques): 

爲得詳細的、漸進的平面破壞資訊。透過立體對影像分析，可以依比

例將位移量定量以確定破壞的機制。觀察結果如圖 2.45。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

圖 2.45  立體對影像分析之破壞機制 
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於完整的軟岩單壓強度為 2MPa＜σ＜7MPa，樁直徑 5mm＜D＜

25mm，樁灌入深度與樁直徑比：0＜L/D＜10。經由觀察結果顯示，以上在

這些條件下的基礎破壞模式極為相似，其中有一個不同處即為當 L/D=0 及

L/D＞0 時。不同之處在於當 L/D=0 時，ring crack 不會發生，而是發展到

達上圖中 point 3 時，radial crack 常常突然的發生而造成試體表面的缺口，

破壞時，表面以放射狀的裂口出現。 

此研究的主要缺點為:  

(1)一個試驗一次只能檢查 load-displacement curve 上的一點。 

(2)很難清楚地界定出影響的區域。 

主要的降伏點出現在當 "partially formed cone " 及 "fan shape wedge"

形成時。在 wedge 形成過程中，在扇形的平面上有放射狀的張力裂痕出現，

而此放射狀的裂痕則為導致試體破壞的主因，故推論端面極限承載力的大

小應由張力強度所控制。
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2. 卿建業(1995) 
以石膏、水、皂土製作人造軟岩，並設計以平面應變狀態之下的長

條形淺基礎承載試驗， 

其模型加載設備如圖 2.46 所示： 

(1)ELE(Engineering Laboratory Equipment)公司所製造之 50 公噸壓力機，

變形速率範圍為 5~0.0000121mm/min； 

(2)油壓千金頂二具及反力座，以提供兩個方向的束制； 

(3)50 噸荷重盒(load cell)及 LVDT 二個，用以量測基腳荷重與沉陷量。 

試體四面束制並提供不同圍壓，以 0.09mm/min 速率的位移控制進行

試驗，實際施作所採用的試體尺寸為 20cm(長)×20cm(高)×15cm(厚)。其

單位重 1g/cm3，單壓強度為 71.3ksc，模數比 297，強度比 3.7，卜松比

(poisson’s ratio)為 0.21，孔隙率(n)約 50%，凝聚力(c)為為 2.7ksc，摩擦角

(ψ)為 28.1°。其得到的承載曲線如圖 2.47 所示： 
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圖 2. 46  基礎承載試驗儀器架設示意圖(卿建業,1995) 
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圖 2. 47 不同階段之基礎破壞現象(卿建業,1995) 

 

根據可近一步解釋整個承載行為的過程： 

(1)初期階段(A 區)：曲線呈線性，無明顯破壞現象。 

(2)降伏階段(B 區)：降伏強度約為單壓強度之 1.2~1.4 倍，基腳 

下方有明顯粉碎區出現。 

(3)主要張裂階段(C 區)：粉碎區下方尖端處與完整區之間出現主要張力裂縫 

(4)次生張裂階段(D 區)：隨著沉陷量增加，多條次生的裂縫會開始出現於粉

碎區與完整區域之間，多呈輻射狀。 
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3. 王乙翕(2000) 
以縮尺模型試驗，應用相關人造層狀岩體製作之技術製備基礎承載

試驗所需之層狀試體。藉由改變岩體不同地層狀況及層厚比(H/B) 來探討

淺長條基礎之極限承載力及其破壞模態。並透過數值分析模擬與試驗對

照以了解淺長條基礎在不同地層狀況下之承載行為。文中，有一部分以

砂岩為模擬對象，將其摘錄如下： 

在模擬材料的選擇上決定採用水泥(cement) 為主要膠結材料。此外

在提高人造岩體與天然岩石之相似性的原則上，選擇採用台中大坑的砂

岩及頁岩(係屬於卓蘭層砂頁岩) ，以不破壞原有碎屑顆粒為原則，搗碎

烘乾備用。以水泥：砂岩碎屑＝1：6 及水泥：頁岩粉末=1：7 為拌合比，

進行灌模壓密。 

岩石基礎試驗箱在材料試驗機、氣壓缸及承壓板，即能進行製作等

強度剖面之岩石試體，試體壓製、養治完成後遂在同一試驗箱進行基礎

承載實驗（圖 2.48），為了能觀察基礎承載實驗加載過程中的變形與破壞

行為，本試驗箱前方面板設計成壓克力視窗。為了減輕基礎試驗箱之重

量，試驗箱以鋁合金為材料，由五片鋁合金板所組成的矩形試驗箱，內

部尺寸為 40cm×20cm×20cm，基礎試驗箱細部尺寸如圖 2.49。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

圖 2.48  製作試體設備圖（王乙翕, 2000） 
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圖 2.49  基礎試驗箱及基腳尺寸示意圖（王乙翕, 2000） 
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4. Yamamoto & Kusuda(2001) 
為了調查加勁基礎的漸進式破壞行為機制進行了一系列室內模型試

驗，以小鋁棒(50mm 長，直徑分別為 1.6mm 與 3mm，以 3:2 的重量比來

混和)作為模擬地盤材料（圖 2.50、2.51、2.52）採用影像量測進行漸進式

分析。 

以鋁棒來模擬地盤材料的優點在於 1. 易於觀察。2.它滿足平面應變

的條件。3.不易受側壁摩差力影響。4.可以與土壤、礫石比重相互比較。

5.可以以不同半徑的鋁棒配比來模擬不同地盤的特性。並輔以極限平衡法

的概念，來估算承載力。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

圖 2.50  試驗設備示意圖（Yamamoto & Kusuda , 2001） 

 



 87

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

圖 2.51  承載試驗示意圖（Yamamoto & Kusuda , 2001） 

試驗對象材料條件為 γ=21.85kN/m3 ，φ =25°，n=20﹪(e=0.25)，並以 1

㎜/min. displacement control 及每 1mm 沉陷紀錄一次並同時以拍取照片直

到 50mm 沉陷量為止。 
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圖 2.52 模擬地盤之鋁棒配置圖（Yamamoto & Kusuda , 2001） 

 

試驗結果： 

一般而言，在 sandy ground 尖峰強度為於 S/B=0.1-0.2 時，而在此模擬

實驗下，尖峰強度則為於 S/B= 0.44 時，這是因為鋁棒之間的摩擦力與互鎖

能力較實際砂地小許多，圖 2.53 為影像漸進式分析後的結果。 

 

 

 

 

 

 

 

圖 2.53 影像漸進式分析結果（Yamamoto & Kusuda , 2001） 
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破壞區域可分為三個區域： 

主動區(active pressure wedge zone) 

輻射狀剪力區(radial pressure shear zone) 

被動區(passive zone spread laterally from the wedge of bottom of loading plate) 

S/B= 0.12 , 0.28 , 0.44 三個階段所觀察破壞機制現象如圖 2.54 所示： 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

圖 2.54  S/B= 0.12 , 0.28 , 0.44 三個階段所觀察破壞機制現象 

（Yamamoto & Kusuda , 2001） 
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另外加以採 Upper-Bound theorem :(defined by Chen, 1975)的數值分析

方法，可得到以下解式 

 

 

 

 

 

 

 

(其中 ξ：wedge angle) 

由實驗觀察與所建議的分析結果的比較如圖 2.55： 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

圖 2.55 實驗觀察與數值分析結果的比較（Yamamoto & Koji , 2001） 
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5. 劉英助（2002） 
劉英助（2002）所作之研究，於試體製作完成，拆模氣乾後，試體四

周重新以模具圍束進行承載試驗，以提供良好之束制環境模擬平面應變，

但 No.2 及 No.3 因人為因素影響，致無法獲得較佳之試驗結果。故於 No.4

及 No.5 加強側向束制後，試體底部即未見向上延伸之張力裂縫，表 2.22

為各承載試驗之結果與條件。 

表 2.22 承載試驗之結果與條件（劉英助 2002） 

試體編號 壓密應力 

(kg / cm2) 

壓密天數

(day) 

單壓強度

(MPa) 

降伏強度

(MPa)

極限承載力

(MPa) 

束制條件

No.2 55.56 4 3.11 9.15 13.45 無側向束制

No.3 88.89 4 3.20 9.06 11.1 無側向束制

No.4 111.12 4 4.57 15.60 21.66 具側向束制

No.5 44.45 4 3.04 10.91 14.64 具側向束制

  對其承載試驗側向束制有、無的條件之下，其承載行為說明如下： 

無側向束制試驗之破壞機制（No.2、No.3）： 

(1)增加載重於基礎上時，剛性模型基腳兩端之處，隨荷重增加而有應力

集中現象；基腳兩端下有明顯的破裂現象(圖 2.56 (a))。 

(2)在主動受壓區形成之後，有剪裂位移伴隨著剪裂面的生成而發生(圖

2.56 (b))。裂面大致呈放射狀，由主動受壓區往外延伸發展。此時屬降

伏點之前的階段。 

(3)當承載力持續增加，沉陷量加大時，呈似放射狀之裂面有延伸擴大的

趨勢(圖 2.56 (c))。可能發生於被動受壓區形成至破壞發生之間的期

間，此時屬降伏點之後的階段。 

(4)當達到極限承載力時(圖 2.56 之點 3)，會同時伴隨著一主要張力裂縫的

生成，發生類似劈裂(splitting)的破壞形式，圖 2.56 (d)所示。 
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2.56 無側向束制條件之模型基礎承載破壞機制示意圖（劉英助 2002） 
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 具側向束制試驗之破壞機制： 

(a)增加載重於基礎上時，剛性模型基腳兩端之處有應力集中現象，使得

材料有明顯的破裂現象(圖 2.57 (a))。 

(b)在主動受壓區形成後，有剪裂位移伴隨剪裂面的生成而發生 (圖

2.57(b))。此裂面大致呈輻射狀，由主動受壓區往外延伸。可能發生於

主動受壓區至被動受壓區形成的過渡期間，此時尚未達降伏點。 

(c)當承載力持續增加，沉陷量加大時，呈似放射狀之剪裂面有延伸擴大

的趨勢(圖 2.57 (c))。可能發生於被動受壓區形成至破壞發生之間的期

間，屬降伏點之後的階段。 

(d)最後當達到極限承載力時，剪裂面發展延伸至試體表面上，形成一個

主要的剪裂破壞面(圖 2.57 (d))。將之視為極限承載力的發生點。 

 

劉英助（2002）依其試驗觀察，由於人造膠結不良砂岩具有介於硬岩

的脆性與土壤的塑性，初步判定其承載行為的破壞機制較為類似卻不盡相

同於 Ladanyi (1972)所追蹤的一脆性，非多孔性岩石發生破壞的情形；人造

膠結不良砂岩由於擴張現象，基腳下方的破碎與發裂的球形範圍向外伸

展，除了產生放射狀的裂縫外，並同時伴隨著某種程度的剪動效應，導致

其中主要裂縫將蔓延到自由表面。 

依卿建業（1995）之研究，承載破壞發生時，粉碎區下方尖端處與完

整區之間，會出現主要張力裂縫，但由劉英助（2002）所作試驗，張力裂

縫產生於無束制條件之試驗，具束制條件之試驗則無張力裂縫，故張力裂

縫的產生，應與束制條件是否可模擬良好之平面應變有關。 
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圖 2.57  具側向束制條件之模型基礎承載破壞機制示意圖（劉英助 2002） 


