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由簡支預鑄預力混凝土梁構成連續梁
對於預力鋼腱使用量的影響

張志超*

摘要

由簡支預鑄預力混凝土梁構成連續梁橋的設計，其所面臨最為複雜的分析工作，當屬〝束限

彎矩〞（Restraint Moments）的計算。所幸，於 2007 年美國州公路暨運輸官員協會所頒布的橋梁

設計規範〔1〕對於此種束限彎矩計算的必要性，作了一個放寬的規定；亦即：「於連續度構築時，

自預力大梁施加預力時所起算之混凝土齡期，若是超過 90 天，則束限彎矩之計算是不須要的」。

此一新的規定，可以相當程度的減少工程師的分析工作。本文將以一個實務的範例，並依據本國

交通部於民國 98 年所頒佈的〝公路橋梁設計規範〞〔2〕，來探討由簡支預力混凝土梁所構成的連

續梁橋對於預力鋼腱用量減少的程度。

關鑑字：預力混凝土梁，預力鋼腱，連續梁，束限彎矩，乾縮，潛變。

簡介

圖 1 所示為兩根簡支梁所構成一個兩跨度的連續梁橋結構。此種構造施工程序，大致上為：

（a）於預鑄預力混凝土大梁製造並施拉預力完成後，以吊具將其吊放於橋墩或橋台上；（b）澆

注橋面版，中膈梁及連續膈梁的混凝土；（c）於橋面版，中膈梁及連續膈梁之混凝土達於其設計

強度後，施作護欄、緣石及瀝青混凝土面層。於圖 1 當中，正彎矩鋼筋須預埋於預力混凝土大梁

底端區域，且於其外露處須施作標準彎勾，以便與其相鄰預力大梁底端正彎矩鋼筋相互搭接。正

彎矩鋼筋主要係用來抵抗預力大梁乾縮與潛變所產生的正彎矩力，及活載重於遠端跨度處對於該

處所產生的正彎矩力（雖然此一彎矩力極小）。當簡支梁連續化之後，其後續所施加的載重（例

如：緣石、護欄、分隔島、瀝青混凝土磨耗層等靜載重及完工通車後的活載重等），將使得連續

支承處產生負彎矩。此一負彎矩力將由圖 1 所示之負彎矩鋼筋來承受。

* 逢甲大學土木工程系所教授，土木技師，結構技師。

16



Vol.36. No.8 Aug. 2010 臺灣公路工程第 36 卷第 8 期-321

圖 1 由簡支梁構成連續梁之橋梁結構

相較於簡支預鑄預力混凝土橋梁結構系統，採用此種橋梁的設計型式，具有下列數項優點：

（a）可以減少預力鋼腱的使用量、伸縮縫及防落橋拉桿的設置數量，使得橋梁建造成本降低。

（b）於預力混凝土梁斷面固定的情況下，可以興建較大跨度的橋梁；或是於跨度固定的情況下，

可以採用較小的梁斷面尺寸來設計。

（c）由於不連續端的數量減少，因此可降低因地震所引致的落橋機率。

（d）由於伸縮縫的設置數量減少，因此可以提高行車的舒適度。

又相較於連續梁橋之結構系統，採用此種橋梁的設計型式，亦具有下列數項優點：

（a）除了吊車或吊具之外，於施工時，不須要使用到支撐架或其它類型的支撐系統，因此，可

減少此一類假設工程費用的支出。

（b）可以避免逐跨度的施工，以達到節省工期的目標。
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由簡支梁構成連續梁橋系統，於設計時，工程師們必須確實掌握預力大梁之潛變與乾縮及橋

面版混凝土乾縮對於支承處所產生的束限彎矩。如圖 2 所示，預力混凝土大梁的潛變現象，將使

得大梁與橋面版產生向上拱起的變形。此一變形將使得該連續梁於內支承處產生〝正束限彎矩〞。

又如圖 3 所示，橋面版混凝土乾縮的現象，將使得大梁與橋面版產生撓度變形。此一變形將使得

該連續梁於內支承處產生〝負束限彎矩〞〔3〕。

圖 2 預力大梁之潛變與乾縮所產生的束限彎矩（正彎矩）

圖 3 橋面版乾縮所產生的束限彎矩（負彎矩）

為了提高簡支梁橋的行車舒適度並減少伸縮縫的數量，於國、內外常見的施作方法，係將相

鄰兩個跨度的橋面版設計成鉸接狀態〔4〕，如圖 4 所示。相較於簡支構成連續梁橋結構系統，由

於預力混凝土大梁仍然處於簡支承狀態，因此，採用此種橋梁設計方式，並無法降低預力鋼腱的

使用量；而且對於防落橋的能力，仍不如連續梁橋。
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圖 4 簡支預力混凝土梁橋之鉸接橋面版構造

文獻回顧

由簡支梁構成連續梁橋的設計工作中，有關於連續膈梁所承受的束限彎矩計算方法，應回溯

至 1969 年 Freyermuth 的研究成果〔5〕。此一設計方法，隨後為美國波特蘭水泥協會刊登於其公

報上（爾後被稱為 PCA 法），並且一直沿用至今。

PCA 法所提供的束限彎矩計算公式為：

   1
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 

（1）

其中： rM 為束限彎矩之計算結果； cY 為在鋼腱預力作用下，預力大梁混凝土潛變所產

生的束限彎矩； DLY 為在靜載重作用下，預力大梁混凝土潛變所產生的束限彎矩；為預力

大梁之〝潛變係數〞，而為一時間的函數（即 ( )t ）； sY 為橋面版與預力大梁混凝土〝差異乾

縮〞（differential shrinkage）所產生的束限彎矩； LLY 為活載重（含衝擊力）對於連續膈梁所產

生的正彎矩。基本上，採用 PCA 法所計算出來的正值束限彎矩，將較實際量測結果為大〔6〕；

換句話說，利用此一正值的束限彎矩來計算連續膈梁下方的正彎矩鋼筋量，將可獲得一個保守性

的設計。

除了上述 PCA 法之外，束限彎矩之計算尚可採用〝增量分析法〞（incremental analysis

methods）。McDonagh 氏〔7〕於 2001 年間，採用 ACI-209 的乾縮與潛變模式〔8〕，並依據 PCI

於 1975 年所建議的方式〔9〕來計算預力損失，最後研發出一軟體 RMCALC，並可用以計算連

續橫膈梁上的束限彎矩。Miller 氏等人於 2004 年〔3〕間，針對 AASHTO TYPE III、PCI BT-72、

51-inch 深之 I 型梁及 AASHTO BIII-48 等四種預力大梁做了束限彎矩分析，所得到的結果，如
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圖 5 所示。

圖 5 束限彎矩與預力大梁齡期之關係曲線

該圖顯示：如果橋梁的連續度，係於預力大梁施拉預力起算後的第 28 天或第 60 天時發生，

則於內支承處之束限彎矩將永久性的存在。但若橋梁的連續度係於預力大梁施拉預力起算後的第

90 天發生，則束限彎矩將隨著大梁齡期的增加，而逐漸趨於零。因此，Miller 氏等人建議：『於

連續度構築時，自預力大梁施加預力時所起算之混凝土齡期，若是超過 90 天，則束限彎矩之計

算是不須要的』。此一論述於 2007 年為美國州公路暨運輸官員協會所採納，並納入該年所頒布的

橋梁設計規範〔1〕當中。

研究目標

依據新的 AASHTO 規範所規定的設計條款，且於不考慮束限彎矩計算的前提下，本文將以

「由兩個簡支梁構成一個連續梁」及「由三個簡支梁構成一個連續梁」的情況，分別探討預力鋼

腱用量減少的程度。

分析範例與分析結果

本文分析範例將採用參考文獻 10 所提供的預力混凝土大梁標準圖；其側向立面圖，如圖 6

所示。該梁之跨度為 3920 公分，梁高為 220 公分。預力大梁於橋梁橫向的佈設方式，如圖 7 所
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示；其中，大梁與大梁之間的距離為 180 公分。

圖 6 預力大梁側向立面圖

本文將以圖 7 所示之內縱梁為例，並進行預力鋼腱使用量的分析。至於連續膈梁的配筋設

計，則可參考附錄 A 之內容。首先，將該內縱梁活載重的分擔係數 fD 與衝擊力係數 I 計算

出來，分別為 1.091fD  與 0.1971I  。超載重係數 ov rF 採用 30%，且不考慮多車道活

載重折減的百分比。預力大梁斷面特性及大梁與橋面版所形成的複合斷面特性，如圖 8 所示；其

中：預力大梁與橋面版混凝土抗壓強度分別為 2350 /cf kgf cm 與 2280 /cf kgf cm 。

圖 7 橋梁橫斷面圖
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圖 8 預力大梁斷面特性

預力混凝土大梁採用後拉式工法製成。預力鋼腱係由多根〝七線鋼絞索〞（sever-wire strands）

所構成；其材質為 ASTM 416，Grade 270 等級之產品。現將一根七線鋼絞索的基本特性列出如

下：

（a）標稱直徑為 12.7pD mm ，

（b）截面積為 20.9871pA cm ，

（c）極限抗拉強度為 219,000 /pf kgf cm ，

（d）彈性模數為 21,970,000 /pE kgf cm 。

全部鋼腱均採用拋物線的型態佈設於大梁內，如圖 9 所示。若鋼套管波浪效應之磨擦係數為

0.000049 / cm ，鋼腱曲度之磨擦係數為 0.25 ，端錨滑動量為 0.8 cm，今於大梁兩

端同時將鋼腱施拉預應力至 0.75 pf ，然後錨碇之，則於大梁中央跨度處一根鋼腱之起始預力

量，可以藉由文獻 11 所敘述的方法計算出，而為 12,450iP kgf 。
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圖 9 預力鋼腱佈設方式

簡支預力混凝土梁橋上部結構所承受的力量，依其施工程序，可以區分為三個階段。第一階

段為預力大梁的產製及其鋼腱施拉預力完成的當時。此時，預力大梁自重沿著跨度方向的分佈，

則如圖 10 所示。第二階段為預力大梁吊放於橋墩或橋台上方後，且橋面版與膈梁混凝土澆注後

的當時。此時，預力大梁除須承受其自身的重量之外，尚且須承受橋面版與中膈梁混凝土的靜載

重，其載重分佈方式，如圖 11 所示。第三階段為橋面版與膈梁混凝土凝固後，且形成一個複合

構材的梁結構。隨後，瀝青混凝土面層及護欄的施作所產生的靜載重（如圖 12 所示），及橋梁完

工通車後所發生的活載重，均將施加於此一複合構材的橋梁上。

圖 10 預力大梁「自重」分佈圖（於第一階段施工）
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圖 11 預力大梁上方「橋面版」與「膈梁」靜載重分佈圖（於第二階段施工）

圖 12 預力大梁上方「AC 面層」與「護欄」靜載重分佈圖（於第三階段施工）

如圖 13 所示，今欲將相鄰兩個跨度的簡支梁構成一連續梁橋時，首先須將連接之橫膈梁所

需之淨寬計算出。若抵抗正彎矩之鋼筋係採用 D32 尺寸，則其標準彎勾所需之伸展長度〔2〕為

318 318 3.2
60.81

280
b

hb
c

d
L cm

f


  


（2）
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因此，所需連續橫膈梁之淨寬應為上述伸展長度再加上 5 公分的保護層厚，而為 65.81 cm。

最後，本案採用 70 公分為連續橫膈梁之淨寬，相鄰兩個支承中心的距離為 140 公分。

圖 13 膈梁淨寬計算

由於瀝青混凝土面層的靜載重、護欄的靜載重及活載重，均係於上述第三個施工階段施加於

橋梁上，因此，除了簡支梁橋之外，此三種載重均係作用於一連續梁上。又此三種載重於簡支梁、

兩跨度的連續梁及三跨度的連續梁之中央跨度處所產生的彎矩力，經計算後，分別顯示於圖 14、

15 與 16 當中；其中活載重所產生的彎矩力（ LM  或 LM ）尚未包含多車道活載重折減百分比、

活載重分擔係數、衝擊力及超載荷重等四項因素的影響。
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圖 14 簡支梁於中央跨度處 AC 面層、護欄及活載重所產生的彎矩

圖 15 兩個簡支梁構成一個連續梁，於中央跨度處 AC 面層、護欄及活載重所產生的彎矩

圖 16 三個簡支梁構成一個連續梁，於中央跨度處 AC 面層、護欄及活載重所產生的彎矩

參考公路橋梁設計規範〔2〕第 8.15.2 節之內容，前述三個施工階段混凝土所承受撓曲應力

的大小（壓應力定義為正值，張應力定義為負值），必須能夠滿足下列公式的要求
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（1）於第一階段施工時，預力大梁頂緣應力 (1)
t o pf 應滿足

 (1) 2G i t o pG i Gir Rib t o p
t o p ci

g g g

N P e yN P M y
f f

A I I
     （3）

預力大梁底緣應力 (1)
botf 應滿足

 (1) 0.55G i botG i Gir Rib bot
bot ci

g g g

N P e yN P M y
f f

A I I
     （4）

其中： GN 為預力鋼腱之根數， iP 為中央跨度處預力鋼腱的起始預力， e 為中央跨度處

預力鋼腱的偏心距， Gir RibM  為大梁自重於中央跨度處所產生的彎矩力， t o py 與 boty 分別

為大梁斷面形心至梁頂緣與底緣的距離， gA 為大梁的斷面積， gI 為大梁的慣性矩， cif 為

鋼腱施預力時， 預力大梁混凝土的抗壓強度。

（2）於第二階段施工時，預力大梁頂緣應力 (2)
t o pf 應滿足

   (2) 0.4G e t o pG e Gir Rib Slb Dia t o p
t o p c

g g g

N P e yN P M M y
f f

A I I
     

    （5）

預力大梁底緣應力 (2)
botf 應滿足

   (2) 1.6G e botG e Gir Rib Slb Dia bot
bot c

g g g

N P e yN P M M y
f f

A I I
     

    （6）
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其中： eP 為中央跨度處一根預力鋼腱的有效預力， Slb DiaM  為橋面版與膈梁混凝土於中

央跨度處所產生的彎矩力， cf 為預力大梁混凝土的抗壓強度。

（3）於第三階段時，預力大梁頂緣應力 (3)
t o pf 應滿足

,(3) (2) 0.6t o p Gir
t o p t o p c

c s

M y
f f f

I

 
   （7）

預力大梁底緣應力 (3)
botf 應滿足

,(3) (2) 1.6bot Gir
bot bot c

c s

M y
f f f

I

 
   （8）

其中： M 為瀝青面層靜載重、護欄靜載重，活載重（含多車道折減百分比、活載重分擔

係數、衝擊力及超載重）等三項載重於中央跨度處所產生的總彎矩力， ,t o p Giry 與 ,bot Giry 分

別為複合斷面形心至大梁頂緣與底緣的距離， c sI 為複合斷面之慣性矩。又於此一階段，橋面版

頂緣混凝土應力 (3)
,t o p Slbf 應滿足

,(3)
, 0.6t o p Slb

t o p Slb c
c s

M y
f n f

I

 
  （9）

橋面版底緣混凝土應力 (3)
,bot Slbf 應滿足

,(3)
, 0.6bot Slb

bot Slb c
c s

M y
f n f

I

 
  （10）
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其中： ,t o p Slby 與 ,bot Slby 分別為複合斷面形心至橋面版頂緣與底緣的距離， n 為橋面版

混凝土彈性模數與預力大梁混凝土彈性模數的比值，此處 cf 0 為橋面版混凝土的抗壓強度。

上列公式 5 與 6 當中，一根鋼腱的有效預力 eP 係將圖 9 所計算出來的起始預力 iP 減去

預力損失 P ，而為

e i i s pP P P P f A     （11）

其中， sf 為預應力的損失量， pA 為一根鋼腱的截面積。參考公路橋梁設計規範〔2〕第

8.16.2 節的內容，此一預應力的損失量 sf 可依下列計算出

s c sf SH ES CR CR     （12）

其中，

SH = 混凝土乾縮所引起的損失（ 2/kgf cm ）

ES = 混凝土彈性縮短所引起的損失（ 2/kgf cm ）

cCR = 混凝土潛變所引起的損失（ 2/kgf cm ）

sCR = 預力鋼材鬆弛所引起的損失（ 2/kgf cm ）

本文所示之範例，其鋼腱預應力的損失量，經計算後，而為 21841 /sf kgf cm  ；一根

鋼腱之有效預力則為 10,633eP kgf 。

（4）又依據公路橋梁設計規範第 8.15.5.2 節之規定，有效預力加上永久靜載重所產生壓應力的

一半，再加上活載重所生之壓應力，應小於 0.40 cf 。因此，預力大梁頂緣應力 (4)
t o pf 應

滿足
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   (4) 1
2

G e t o pG e Gir Rib Slb Dia t o p
t o p

g g g

N P e yN P M M y
f

A I I
     

   

, ( ) ,1
0.4

2
AC Rail t o p Gir L I p t o p Gir

c
c s c s

M y M y
f

I I
    

   （13）

預力大梁底緣應力 (4)
botf 應滿足

   (4) 1
2

G e botG e Gir Rib Slb Dia bot
bot

g g g

N P e yN P M M y
f

A I I
     

   

, ( ) ,1
1.6

2
AC Rail bot Gir l I p bot Gir

c
c s c s

M y M y
f

I I
    

   （14）

其中： AC RailM  為瀝青磨耗層與護欄靜載重於中央跨度處所產生的彎矩力； ( )L I pM 

為活載重（含多車道折減百分比、活載重分擔係數、衝擊力及超載重）於中央跨度處所產生的彎

矩力。

以圖 9 所示之鋼腱佈設方式，如欲使得公式 3 至公式 10 及公式 13 與 14 所顯示的條件，能

夠完全地被滿足，則

（1）於一根簡支梁的情況下，預力鋼腱的根數 GN 必須界於 72.86 根至 76.85 根。

（2）由兩根簡支梁構成一根連續梁的情況下，預力鋼腱所需之根數 GN 可以降至 57.98 根，減

少的幅度可達  72.86 57.98 / 72.86 100% 20.42%   。

（3）由三根簡支梁構成一根連續梁的情況下，外跨度處所需之預力鋼腱之根數 GN 可以降至

58.00 根，其減少的幅度可達  72.86 58.00 / 72.86 100% 20.40%  ；而於內跨度
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處，其所需之預力鋼腱的根數 GN 可以降至 52.94 根，其減少幅度可達

 72.86 52.94 / 72.86 100% 27.34%   。

討論與建議事項

由前一節的計算結果顯示：相對於完全採用簡支梁橋的設計，若改採「簡支梁構成連續梁橋」

的方式來進行設計時，預力鋼腱的使用量大約可以降低 20 % 至 27 %；對於橋梁工程造價而

言，可以達到些許的節約效果。除了此一項優點外，由簡支梁所構成的連續梁橋的其它優點，可

參閱本文前述之簡介，於此不再贅述。

我國交通部於民國九十八年所頒佈的公路橋梁設計規範〔2〕，仍係以 2002 年美國州公路及

運輸官員協會之公路橋梁設計規範為籃本而修訂。於該規範當中第 8.7.2 節對於「簡支預鑄預力

梁構成之連續梁橋」僅作出了一些原則性的規定；

至於〝束限彎矩〞的可靠性計算方法，並未作明確的指示。因此，工程師們如欲設計此種由

簡支預鑄預力混凝土梁構成連續梁橋時，將無所適從。所幸，於 2007 年美國州公路及運輸官員

協會所頒佈的公路橋梁設計規範〔1〕，已作出了放寬的規定，即「於連續度構築時，自預力大梁

施加預力時所起算之混凝土齡期，若是超過 90 天，則束限彎矩之計算是不須要的」。此一〝90

天之條款〞於工程施工時並不難達成，其理由為：當橋梁下部結構開始施工時（即：基礎開挖，

打設基樁、施作樁帽、施作墩柱與帽梁 … 等工作），此時，預力大梁亦可開始進入其製造流程。

一般而言，橋梁下部結構完成時所需要的時間，將遠遠超過 90 天。但是，此一放寬性的設計條

款，仍須被業主所接受並核准。

由於我國交通部最近所頒佈的公路橋梁設計規範〔2〕，並未趕上美國公路橋梁設計規範〔1〕

的修訂進度，而我國下一次的公路橋梁設計規範之修定，又是遙不可期；因此，各級政府機關對

於此種橋梁設計審查時，得以採用 2007 年美國州公路及運輸官員協會所頒佈的公路橋梁設計規

範來進行設計，並核可該〝90 天條款〞之相關規定，以彌補本次規範修訂之不足，進而使得此

種經濟性與行車舒適度均佳、施工較為快速、且防落橋穩定度極高的橋梁，能夠早日普及於本國。

31



臺灣公路工程第 36 卷第 8 期- 336 Vol.36. No.8 Aug. 2010

附錄 A 連續膈梁的配筋設計

參考圖 1 所示，連續膈梁的配筋設計包含：（1）連續膈梁上、下層主筋，（2）連續膈梁水平

向與垂直向腹筋，（3）於橋面版內，橫越過連續膈梁上部區域之負彎矩鋼筋，（4）一端預埋於預

力大梁底部區域，另一端則以標準彎勾錨碇於連續膈梁內的正彎矩鋼筋。前兩類鋼筋主要係用來

抵抗〝地震力〞與〝車輪重〞對於連續膈梁所產生的彎矩與剪力，如圖 17 所示。此一連續膈梁

受力行為與一般簡支梁橋之端膈梁受力行為完全相同，其設計方法可參考一般工程案例，而不在

本文內詳述。後兩類鋼筋則係維持橋梁連續化所為之必要性設計。該二類鋼筋之佈設方式，如圖

18 所示。其設計方法，分別敘述如後。

圖 17 連續膈梁設計時所須考慮的外在作用力

圖 18 連續膈梁內正、負彎矩鋼筋佈設方式
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A.1 正彎矩鋼筋的設計

參考圖 5 所示，若橋梁連續化係發生於預力大梁施拉預力 90 天之後，則於內支承處的束限

彎矩，將隨著預力大梁齡期的增長，而逐漸趨近於零。依參考文獻 1 中第 5.14.1.4.4 節規定，該

支承處所須配置之正彎矩鋼筋量，其彎矩強度 nM 不得小於預力大梁 1.2 倍的開裂彎矩（即

1.2n crM M  ）。

參考圖 18 所示，今假定所需之正彎矩鋼筋量為 6 #10 ，鋼筋之降伏應力為

24,200 /yf kgf cm ，有效深度為 204d cm 。則正彎矩鋼筋能提供的彎矩強度 nM 為

48.86 4200 205,212s yT A f kgf    （15）

205,212
5.306

0.85 0.85 350 170
s y

c

A f
a cm

f b
  

  
（16）

5.306
0.9 0.9 205,212 204

2 2n s y

a
M A f d             

   
37,190,000 kgf cm  （17）

如圖 8 所示之大梁端塊區斷面特性，現將預力大梁於臨界斷面處之開裂彎矩，計算如下：

22.0 2.0 350 37.42 /r cf f kgf cm     （18）

37.42 74,090,000
23,540,000

220 102.2
r g

cr
t

f I
M kgf cm

y


   


（19）

比較公式 17 與 19，基本撓曲設計條件 1.2n crM M  將可被滿足。

參考公路橋梁設計規範〔2〕第 7.1.13 節內容，圖 18 所示之正彎矩鋼筋預埋於大梁內的深度

dl ，計算如下：
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基本伸展長
0.06 0.06 8.143 4200

109.7
350

b y
d b

c

A f
l cm

f
 

  


（20）

基本伸展長之增量性修正因數（即大於 1.0 之修正因數），均不適用於本案例；而減量性之

修正因數（即小於 1.0 之修正因數），暫不應用於本文案例，以維持保守性的設計。因此，正彎

矩鋼筋預埋於大梁內的深度 dl 可以採用為 110 cm 。

A.2 負彎矩鋼筋的設計

參考圖 7、15 與 16，現將內支承處之因數化設計負彎矩 uM ，分別計算如後：

（a）兩跨度之連續梁

9,235,000AC RailM kgf cm
   ， 25,500,000LM kgf cm  （21）

  ( ) 1 1L I p L L f ovrM M R D I F 
     

  25,500,000 100% 1.091 1 0.1971 1 30%    

43,300,000 kgf cm  （22）

 ( )1.3 68,300,000u AC Rail L I pM M M kgf cm 
      （23）

（b）三跨度之連續梁

9,143,000AC RailM kgf cm
   ， 25,340,000LM kgf cm  （24）

  ( ) 1 1L I p L L f ovrM M R D I F 
     

  25,340,000 100% 1.091 1 0.1971 1 30%    
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43,020,000 kgf cm  （25）

 ( )1.3 67,810,000u AC Rail L I pM M M kgf cm 
      （26）

如圖 18 所示，橫越連續膈梁處負彎矩鋼筋係佈設於橋面版內。今假定所需之負彎矩鋼筋量

為 12 #10 ，鋼筋之降伏應力為 24,200 /yf kgf cm ，有效深度為 210d cm 。則負彎

矩鋼筋能提供的彎矩強度 nM 為

97.72 4200 410,424s yT A f kgf    （27）

410,424
19.71

0.85 0.85 350 70
s y

c

A f
a cm

f b
  

  
（28）

19.71
0.9 0.9 410,424 210

2 2n s y

a
M A f d             

   
73,930,000 kgf cm  （29）

比較公式 23、26 與 29，佈設 12 #10 負彎矩鋼筋量，將可滿足 n uM M  的基本撓

曲設計條件。

參考圖 18 及參考文獻 1 第 5.11.1.2.3 節的內容，負彎矩鋼筋至少應有 1/3 的數量必須通過負

彎矩的反曲點，並延伸 e xtL 的距離。 e xtL 須為下列三者之最大者：

（a）梁之有效深度 d ，即 210 cm；

（b）12 倍鋼筋直徑，即 12 3.2 38.4 cm  ；

（c）大梁淨跨距的 0.0625 倍，0.0625 3990 249.4 cm 

因此，本文案例應採用 250 cm。圖 18 所示之反曲點位置 i pL ，須藉由分析結果而定。

對照圖 15 與 16 所標示的跨度編碼，現將本文案例之反曲點位置，表列如下，以供參考。

35



臺灣公路工程第 36 卷第 8 期- 340 Vol.36. No.8 Aug. 2010

表一：跨度編碼與反曲點位置

跨度編碼 反曲點位置

i pL （cm）
Span 2 1135
Span 3 1118
Span 4 1039
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岩石邊坡災害調查與整治規劃
-以縣道 169 線達邦三號橋崩塌地為例

陳建元*、李勇鋒**

摘要

本研究區域位於嘉義縣阿里山鄉樂野村之縣道 169 線 27K+500 達邦三號橋崩塌地，該橋梁

於 1999 年一月興建完成，於 2006 年六九水災後遭致土石流沖毀，研究範圍係為達邦三號橋崩塌

地，歷經 2006 年六月九日水災沖毀達邦三號橋事件及 2009 年八月八日莫拉克風災造成該崩塌區

再次擴大等災害。本文針對崩塌致災原因進行調查與分析，利用地質鑽探、地球物理探測等資料

及衛星影像觀察崩塌地演化，配合現地調查進行分析降雨量、地下水位、地質條件等與邊坡滑動

之間的關係，並透過立體投影分析岩體不連續方位產生之岩坡破壞形態及進行邊坡極限平衡穩定

分析之安全係數 F.S.，探討其破壞型態與研判其災害發生原因。最後就災因分析其可能發生之災

害型態提出工程整治規劃建議。整治規劃乃依據坡頂減載、坡趾堆載、邊坡擋土設施、坡面保護

工及排水工程設置等穩定機制，提出短期之緊急搶修措施及長期穩定之整治措施等相關建議，以

提供類似環境條件之工程設計參考。

關鍵字：崩塌地、災害調查、整治措施

一、前言

台灣位於歐亞板塊與菲律賓板塊交接處，地形及地質構造複雜，由於地形多為陡峻、地質破

碎、節理發達，加上歷經多次大小地震，特別是九二一大地震之後，使得坡地表面開裂節理鬆動，

容易發生土石災害。由相關文獻可知坡地災害多發生於長時間降雨期間或豪雨過後，崩積土層受

地表水及地下水影響其穩定性，即土層含水量漸達飽和，有效應力降低，安全係數因而大幅降低，

最終導致邊坡失穩而產生崩滑現象。本研究區域為縣道 169 線達邦三號橋崩塌地係屬山區道路邊

坡崩塌，其破壞型態如圖 1 所示。

* 國立嘉義大學土木與水資源工程學系副教授
**國立嘉義大學土木與水資源工程學系碩士
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道路邊坡崩塌之發生機制一般可歸納為自然與人為二大成因。其中自然因子方面包括氣象、

水文、地震、地質及地形等自然環境變化，人為因子則涵蓋如路線挖填方、坡腳開挖、坡頂荷重

及邊坡保護設施等人為開發行為。2006 年六月九日豪大雨水災及 2009 年八月八日莫拉克颱風風

災均造成研究區域嚴重受創及重複致災。因研究區域裸露岩坡面風化破碎有多處崖溝裂隙，長期

受雨水與地下水滲流之侵蝕沖刷，邊坡坡趾又受米洋溪河岸沖蝕作用，邊坡表層為老舊崩積土層

厚且疏鬆，地表排水狀況不良，造成雨水與地表水入滲後軟化邊坡產生滑移，進而誘發大規模滑

動。隨著全球氣候變遷產生超過以往經驗之非預期大規模災害，面對未來極端氣候等不確定性因

素以及潛在環境敏感區域，如低階河階地、易淹水區、地層下陷區、山崩高潛勢區、土石流潛勢

溪流等，僅藉由工程技術克服仍有其限度，因此工程規劃應多方思考，以達整治功效。

圖 1 研究區域破壞型態（改繪自 Google Earth）

二、研究區域概述

本研究區域位於嘉義縣縣道 169 線 27K+500 達邦三號橋崩塌處，衛星定位點 (TW67)：Χ座

標 219831，Ｙ座標 2594849，該橋樑跨越曾文溪上游支流米洋溪，行政區域隸屬嘉義縣阿里山

鄉樂野村，位置詳見圖 2。
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圖 2 研究區域位置圖

本研究區域地處亞熱帶，常受到梅雨季節及夏秋兩季颱風侵襲，根據中央氣象局統計之歷年

颱風資料（1897~2009 年），平均侵台次數每年約 3.7 次，其歷年颱風的路徑統計資料如圖 3 所示，

其中莫拉克颱風路徑係屬第三類路徑。水文因素包含地下水位、鄰近河道等，對公路安全影響很

大；「米洋溪」水源頭從台 18 線湖底橋上方穿越，經過達邦三號橋後，匯入曾文溪流域；目前崩

塌地上方階地主要有兩條山溝水路，分別收集階地上游集水區水源與階地內茶園灌溉剩餘水。階

地右側山溝臨近茶園部分，溝渠斷面已整修，渠道通水斷面較大，左側山溝位於林地邊緣，因樹

木土石堆積嚴重，溝渠斷面未經整治，渠道通水斷面較小。在地下水位方面，地下水分佈受地層

分佈及地質構造（扶蓉山向斜）影響，地下水往向斜軸部匯集，依鑽孔水位計觀測，常時水位位

於地表下 20～30 m，地滑之岩盤地下水分佈情形，頭部呈現濕地，末端則有湧水產生。

地質構造對於道路安全性影響甚鉅，倘若道路建造於斷層帶上，地震發生時將導致路面崩

裂、錯動等災情；根據文獻資料（地質圖）顯示，附近之地層主要屬中新世晚期之地層，由老至

新分別為南莊層及關刀山砂岩，出露地層以關刀山砂岩為主，地層之主要地質構造為扶蓉山向

斜，其向斜西翼弱面位態約 N80°E/20°S，向斜東翼弱面位態 N25°E/25°N，向斜軸部通過阿里山

公路及縣道 169 線 27K+511 附近，軸部側出露地層為厚層塊狀之關刀山砂岩，該區域岩體受河

谷解壓及向斜構造影響，致節理面延伸性佳且盤根複雜。
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圖 3 侵台颱風（1897～2009 年）路徑分類統計圖（中央氣象局，2009）

三、現地調查與災因分析

2008 年七月廿四日現地調查，縣道 169 線 27K+500 崩塌處冠部大致上位於高程 1,200 m 附

近，趾部則位於高程 900 m 附近，崩塌地上方階地有農作開發，地形呈長條狀，地表逕流之趨勢

由東北向西南流向崩塌地，由於上方階地排水不良導致崩塌處坡面上有多處滲水；經地表地質調

查，向斜軸部通過縣道 169 線 27K+511 附近，有顯著地下水匯集現象，相關露頭照片如圖 4 所

示。六九水災災後既有設施損壞情形嚴重，已於崩塌區打通臨時便道供達邦、特富野、里佳等居

民進出，惟便道穩定性較低，每逢豪雨即受損中斷。米洋溪兩岸坡趾受嚴重掏刷，其西岸順向坡

疊砌之石籠遭沖毀後，使路基嚴重受損。
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厚層砂岩夾雜薄層頁岩 崩塌地冠部向斜軸部形成雨瀑

塊狀砂岩剪切面與節理分佈情形 塊狀砂岩剪裂帶節理葉理密佈

圖 4 地表地質調查照片（2008.7.24 拍攝）

莫拉克風災害後，於 2010 年二月廿六日再次前往現地調查，如圖 5 所示，發現米洋溪彎道處坡

趾掏刷產生新崩塌區；在既有設施損壞情形調查方面，原簡易砌石擋土設施已崩壞，經緊急搶修重

新堆砌砌石護坡擋土；原有排水設施為埋設九支 RCP 管作為跨越米洋溪之過水路面，本次莫拉克風

災害後已遭土石流沖毀，經緊急搶修已重新埋設。另可藉由遙測判釋探討崩塌地演化如圖 6 所示，

藉由 2004 年十一月十一日、2007 年二月一日及 2009 年八月八日等三個不同時期之衛星影像來分析

本研究區域崩塌地變遷過程，並使用 AutoCAD 繪圖量測計算結果，其三個時期崩塌面積分別為 7.21

公頃、23.46 公頃及 28.22 公頃，顯示崩塌面積正逐年擴大當中，另由歷年遙測影像比對河道寬度可

知該區段米洋溪受土石沖刷影響，河道寬度由 25 m 增至 100 m 左右。

岩坡穩定分析常分為兩步驟(其剖面如圖 7)，第一步為透過立體投影圖分析岩體不連續方位

是否產生岩坡不穩定，第二步為進行斜坡極限平衡穩定分析以求得安全係數 F.S.。
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莫拉克風災後崩塌地新增之崩塌區域 土石沿米洋溪床下輸至曾文溪流域

緊急搶通後重新埋設 RCP 管 原橋墩加固護岸受損嚴重
圖 5 莫拉克風災後地表地質調查照片（2010.2.26 拍攝）

圖 6 三個不同時期衛星影像之崩塌地演化範圍
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圖 7 崩塌區域中之米洋溪、崩塌地西段及東段示意圖

立體投影圖：依扶蓉山向斜西翼岩層位態約 N80°E/20°S (170°/20°) 之厚層砂岩，扶蓉山向

斜東翼岩層位態約 N25°E/25°N (295°/25°) 之塊狀岩層及兩組弱面交線傾角為 29.8°之立體投影

圖繪製如下圖 8 所示：

圖 8 岩層兩組弱面之立體投影圖分析
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極限平衡法：其原理乃基於力平衡的觀念，分析邊坡整體之穩定性，經力平衡方程式計算出

邊坡之安全係數 F.S. 。本法係假設可能滑動面位置及破壞時土體為剛體，可以簡單快速得到安

全係數，因此應用於本研究區域之節理岩體滑動分析上，初步評估崩塌地之邊坡坍滑，除了發生

表層崩積土層及風化節理岩塊之滑動外，其岩體亦受後方節理面切割，颱風豪雨過後之地下水壓

力升高作用下，沿弱面向外向下滑動（如圖 9）。經採用 (Hoek ＆ Bray, 1981) 建議之分析方法，

計算滑動之安全係數（如 4-6 式），式中 Z 為張力裂縫深度（如 4-1 式）， W 為滑動岩體重

（如 4-2 式），A 為不連續面之面積（如 4-3 式），U 為上頂力（如 4-4 式），V 為水平向之

水壓力（如 4-5 式）， ψp 為不連續面之傾角（西翼岩體=30°，東翼岩體=39°）， ψf 為斜坡面

之傾角（西翼岩體=20°，東翼岩體=25°），c 為不連續面之凝聚力，ψ為不連續面之摩擦角，推

估坍滑岩塊如圖 9 所示，其中斜坡面高度 H=300 m、岩塊單位重 rr=2 t/m3 、水之單位重 rw=1

t/m3 、張力裂縫與斜坡頂距離 b=30 m，岩塊受節理等弱面切割並已開裂位移，推估弱面之材料

屬頁岩或泥質含量較高之夾層，尖峰剪力強度參數推估約為 c=25 t/m2、ψ=20°。初步評估，當

扶蓉山向斜西翼岩體內之張力裂縫飽和時即 ZW=Z=104.47 m，其岩體滑動之安全係數

F.S.=1.11<1.2 即邊坡不安全，當扶蓉山向斜東翼岩體內之張力裂縫飽和時即 ZW=Z=116.94 m，

其岩體滑動之安全係數 F.S.=0.68<1.2 即邊坡不安全。

圖 9 張力裂縫發生在斜坡面上之平面破壞分析

災害原因分析係針對本研究崩塌區域中之米洋溪流經部分、崩塌地西段及東段部分等進行探

討，共歸納出五點原因，分述如下：

(1)順向坡破壞：在研究區域地層以關刀山砂岩為主整合覆於南莊層，米洋溪流經部分存在由砂

頁岩互層所組成之順向坡，且砂岩層厚又硬，加上地層傾角在 20°~45°之間，於莫拉克颱風豪
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大雨侵蝕後，形成明顯之順向坡新崩塌區。新崩塌區造成之主因，可能經年累月遭受米洋溪

掏刷坡趾後失去支撐力，加上豪大雨之雨水下滲至地層界面上產生潤滑作用，造成上方岩層

沿不連續面下滑，呈現平面或楔形破壞之地形。

(2)覆蓋老舊崩積層破壞：由鑽探報告可知，崩塌地東段部分存在深度約達 20 m 之老舊崩積層，其

部分殘坡可見岩盤出露，表層散佈碎石及岩塊且具坍滑及落石潛勢，另崩塌區西段部分坍滑土

石量體較大，堆積土石緊臨米洋溪谷，崩積層堆積厚度深達 40~50m 且岩塊多已發生位移並開

裂，節理岩體受地下水壓推擠導致邊坡表層崩積土產生潛移或滑動，另依歷年遙測影像比對結

果可知係為老舊崩塌地，並有多次坍滑歷史，故研判覆蓋老舊崩積層為邊坡破壞之主因。

(3)土石流沖刷破壞：台灣常見之土石流發生條件乃存在大量崩積物，且具有足以產生一定流速

之堆積坡度，並配合使地表水驟增之降雨量等條件即可能發生。因本崩塌區邊坡緊臨米洋溪

谷，經 2006 年六九水災豪大雨量，老舊崩塌地之崩塌土石沿著米洋溪床下輸至曾文溪流域，

導致達邦三號橋（二代橋）完全沖毀。

(4)超大豪雨量：研究區域附近茲以經濟部水利署水文水資源資料供應管理系統較完整之小公田

雨量站資料對照，小公田雨量站資料顯示於 2006 年六九水災及 2009 年八八風災之單日降雨

量皆為當年度最大值（如圖 10）。此為本研究之崩塌區持續擴大的原因，即瞬時暴雨量造成地

下水位高漲排洩不及，使得地表逕流沖刷坡面、水分浸滲岩土層縫隙導致摩擦抵抗力降低，

道路上下邊坡因而產生地表沖蝕、邊坡滑動及落石等災害。

圖 10 小公田雨量站資料對照圖（資料來源為經濟部水利署水文水資源
資料供應管理系統，底圖取自 Google Earth）
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(5)崩塌地上方階地排水系統不良：地下水對邊坡造成的不利影響包括水壓作用於裂縫將造成邊

坡滑向下之壓力，上頂力作用在滑動面，降低了層面間摩擦力，在潤滑作用下溶解岩層中的

膠結物質，加上其他化學作用及物理作用，造成岩（土）質邊坡受侵蝕並崩解軟化，因此地

下水為造成崩塌最主要因素（洪如江，1996）。經遙測判釋集水面積約 42 公頃，邊坡崩塌後

山溝下游遭到阻斷，坡地上方階地集水區內地下水位高漲排洩不及，地表逕流直接排向崩塌

地峭壁，形如小型瀑布，導致邊坡覆蓋之老舊崩積層持續遭致沖蝕破壞。

四、工程整治規劃

整治構想依災因分析與災害調查所得之災害型態及滑動深度等相關資料，擬定最適工法，依

復建時效而言原則上短期以恢復交通功能為主，長期以解決坡地災害問題為主。遇到邊坡或道路

修復困難之高敏感地質區，則建議簡易修復或勸導居民搬遷或將道路改道，以免產生孤島等情事。

短期之緊急搶修措施：2006 年六九豪雨災害造成縣道 169 線達邦三號橋遭土石流沖毀，道

路完全中斷即進行緊急便道搶修工作，暫時恢復縣道 169 線雙向交通，其便道搶通施工包括山壁

開挖、塊石回填、鋼軌樁打設、埋設臨時排水設施、路面滾壓與 AC 舖面等；為避免形成孤島效

應，道路主管機關常以開口契約方式於主要聯絡道路佈署搶修進駐點，其一般機具配置有裝載

機、挖土機及卡車等。

長期穩定之整治措施：由現地調查與災因分析之討論可知，本研究區域因受地形及其上方階

地集流水之排水系統不良等影響，道路上邊坡坡面岩體節理開裂具崩落之潛勢；下邊坡坡面長期

受雨水與地下水滲流等沖蝕影響，裸露情形逐漸嚴重；同時崩落之土石與坡趾亦長期受米洋溪流

之掏刷，加速坡面之沖蝕崩壞，於此不良地質條件及陡峭邊坡地形環境下，提出下列五點建議措

施供規劃設計之參考：

(1)排水系統工程：建議可於崩塌地上方階地進行排水系統改善，首先清疏既有山溝，以恢復原

有水路之溝渠通水斷面，因山溝流末處無任何消能設施，且下游地質不穩定，建議排水系統

工程於地滑冠部設置集水井並藉由新設截流溝改道，搭配水平集水管予以導流地下水，將崩

塌地上方階地之地表水與地下水導流至米洋溪排放（如圖 11），避免老舊崩積層持續遭致沖蝕

破壞。

(2)土石流整治工程：米洋溪目前雖然未屬水保局公告之土石流潛勢溪流，仍建議協調山路橋河

之主管機關配合共同整治，以達復建之功效。整治措施針對米洋溪流經本崩塌區域部分，因

河道轉向處窪地高程差約 20 m，須設置跌水工與消能池；固床工間距依經驗公式換算（間距

約為河道寬度 2.5 倍），約每 300 m 需施作一處共計五處，河道需施作護岸兩側共計三公里（如

圖 12）；預估橋址上游堆積河道之崩塌土石體積量相當大，未來若規劃興建橋梁時，宜考量保

有適當之梁下淨高以供土石通過，且落墩位置須考量洪水及土石下輸時對橋墩基礎沖刷等影

響進行加固措施。另大量土石崩落雖無造成直接災害，但土石流或礫石堆積河道將影響下游

輸砂平衡，為防止再次豪雨造成河川土砂災害，宜儘速清疏。

11
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圖 11 崩塌區內地表水與地下水排水系統配置圖（改繪自 Google Earth）

(3)橋墩基礎工程：初步評估橋台位置地層皆有順向坡滑動之潛勢，設計時須將橋墩基礎深入原

有堅硬岩盤且於墩座基礎上邊坡配合設置防護工，避免落石或洪水及土石下輸時直接衝擊橋

墩造成損壞。

(4)坡面防護及擋土護坡措施：道路邊坡災後殘坡仍有大量浮石及崩積土層，易受表層沖刷影響，

具落石及淺層滑動之潛勢，為避免道路上下邊坡土石滑動，建議先進行邊坡修整，以減緩崩

積土石之堆積載重，並配合階梯式邊坡施作石籠擋土牆（牆身排水性佳）；下邊坡部分為避免

路基受沖刷而流失，建議打設 H 型鋼樁作為臨時開挖擋土支撐並配合施作懸臂式擋土牆穩固

路基；為考量坡面逕流沖刷，道路下邊坡建議採格梁植生護坡，施作面積約 10 公頃，並依地

形變化設置噴漿溝導流坡面水及配合於局部路段設置落石防護網；另在莫拉克風災後新增之

崩塌區及道路上邊坡部分，坡面防護採用掛網植生，施作面積約 12 公頃，以減緩坡面沖蝕（如

圖 13）。
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圖 12 崩塌區內之護岸與固床工設置示意圖（改繪自 Google Earth）

圖 13 坡面防護及擋土護坡措施示意圖（改繪自 Google Earth）

(5)監測系統埋設：為觀察日後坡面是否仍有繼續滑動及追蹤地震後擋土牆是否有傾斜或龜裂等

異常現象，建議於坡面整治穩定後，設置傾斜觀測管及固定點座標值等監測系統，定期觀察

以檢視整體治理之成效，倘若邊坡仍有不穩定之疑慮，須儘速進行補強工作或改採避開改線

等其他配套措施。
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五、結論與建議

本研究針對 2006年六月九日水災沖毀達邦三號橋事件及2009年八月八日莫拉克風災造成崩

塌區域再次擴大等原因進行調查與分析，初步得到 5 點結論說明如下：

(1)由鑽探調查驗證地球物理探測結果可知，米洋溪流經部分發生淺層沖蝕型土石流破壞，於彎

道處凹岸部分施作固床工及護岸等措施予以改善。崩塌區西段崩積層堆積厚度約為 40 m，岩

性以破碎砂岩為主，崩積層下為灰色砂岩或夾雜頁岩之砂岩，於莫拉克風災後再次發生淺層

土壤滑動破壞掩沒臨時便道，將加強邊坡排水系統及坡面植生。另於崩塌區東段崩積層堆積

厚度約為 0.7 m，岩性以破碎砂岩為主，莫拉克風災後發生表層土壤沖蝕及部分淺層土壤滑動

破壞，建議採格梁植生護坡。

(2)研究區之坡地災害破壞類型多屬淺層沖蝕型破壞，藉由經濟部水利署水文水資源資料供應管

理系統之雨量站資料顯示於 2006 年六九水災及 2009 年八八風災之單日降雨量皆為當年度最

大值，導致老舊崩積層產生較嚴重之滑動破壞，由此可知降雨量為坡地災害之主因，另豪大

雨過後崩塌地上方階地排水系統不良，且地質與地形限制地下水流速與流向，導致階地集水

區逕流直接排向崩塌地峭壁沖蝕坡面。推論上述水文及地質因素將影響邊坡地層之穩定性。

(3)利用三個不同時期之衛星影像判釋崩塌地演化之變化範圍，米洋溪谷土石堆積，受到暴雨後

誘發類似土石流掏刷影響，河道寬度由 25 m 增加至 100 m，又集水面積約 42 公頃，豪雨產

生地下水位高漲排洩不及，導致邊坡覆蓋之老舊崩積層持續遭致沖蝕破壞，經計算其三個時

期崩塌面積分別為 7.21 公頃、23.46 公頃及 28.22 公頃，顯示崩塌面積正逐年擴大當中。

(4)透過立體投影圖分析岩體不連續位態可能發生平面或楔形破壞類型。另由極限平衡穩定分析

求得之安全係數 F.S.，可能受孔隙水壓、c 值、ψ 值及土壤單位重等等因素影響其精度，因

此在分析時若能提高參數的掌握度，將能提升邊坡穩定分析之可靠程度。

(5)整治工程分為短期與長期措施，短期緊急搶修便道之處理情形包括山壁開挖、塊石回填、鋼

軌樁打設、埋設臨時排水設施、路面滾壓與 AC 舖面等緊急搶通措施。長期措施建議設置集

水井及截流溝改道等排水系統工程，配合清疏米洋溪土石，並施做穩定溪床設施及邊坡擋土

護坡工程，可採噴漿掛網植生等護坡處理及施作懸臂式擋土牆穩固路基；達邦三號橋（二代

橋）長 93.7 m、寬 7.5 m 為單跨鋼拱橋，其原始設計方法僅考慮以清水流通過方式設計，未

考慮土石流通過情形，因而毀於六九水災，建議往後設計時須將橋墩基礎深入原有堅硬岩盤

且於墩座基礎上邊坡配合設置防護工，避免落石或洪水及土石下輸時直接衝擊橋墩造成損

壞。為追蹤觀察日後坡面是否仍有繼續滑動，建議設置監測系統，定期觀察以檢視整體治理

之成效並回饋相關資料以供後續分析參考。

本研究在進行過程中，參考各類相關文獻見解與訪談工程單位後得到最直接的建議，惟仍有

部分建議及作法是超出本研究範圍者，且尚有許多相關課題未深入探討，特別是防災與整治工程

值得後續更多案例探討與驗證，在國土開發計畫、防災計畫等相關法令規章規範下，蒐集區域地
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質、地形、水文、人文及氣候資料等，搭配遙測、航照等圖說資料的判釋，評估開發後是否衍生

新的災害潛勢或造成災害潛勢區之轉移，進而據以研擬相關防災策略，因此建議後續研究可對於

山區道路建設檢討其重複致災路段之調查與分級，以利復育優先順序之參考。
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