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摘 要 
本計畫持續針對國內之耐震設計規範進行檢討及提出改進對策，成立「規範研究發

展委員會」及幕僚小組，對於規範相關議題進行研究及討論，提出具體之修正建議，並

規劃新一代耐震設計規範之理念架構及發展方向。

關鍵詞：耐震設計規範、規範修正建議、規範研究發展委員會

一、前言 

我國建築物耐震設計法規自民國 63

年以來，才有較詳細的耐震設計規定，其

後經民國 71 年、78 年、86 年、88 年、

94 年及 100 年多次修訂，逐步增進我國

結構物之耐震設計水準。尤其自 921 大

地震後，學界及業界投入大量資源從事耐

震科技研究，同時引進許多國外之抗震技

術，相關之規定與規範也日新月異，本計

畫之目的即為針對國內耐震設計規範進行

相關研究，適度新增或修訂相關條文及解

說內容，以因應國際科技發展與國內工程

界之實際需要，強化新建建築之耐震能

力。

對於現行之耐震設計規範，持續進行

檢討與改進，彙整工程界及學界對於耐震

設計規範之疑義，進行研究提出相關修訂

建議草案，並召集產、官、學、研各界代

表組成「規範研究發展委員會」，定期討

論議案，達成修訂共識後送交主管機關審

議，進而修訂規範內容，使國內之耐震設

計規範更趨完備及合理。

本計畫擬召開「規範研究發展委員會」，

討論規範相關議題，代表的組成除了國內

研究耐震設計規範方面之專家學者、政府

研究部門如內政部建築研究所以及交通部

1  國家地震工程研究中心研究員 
2  國家地震工程研究中心副研究員 
3國家地震工程研究中心助理研究員 

運輸研究所外，依據不同之議題內容，亦

邀集有結構工程、橋梁工程、建築工程、

鋼結構、鋼筋混凝土結構、大地及基礎工

程、隔震及制震等先進技術、地震危害度

分析等等之研究人員、各技師工會代表以

及工程顧問公司之執業人員等共同參與討

論，以提出符合學理以及工程實務之規範

修訂內容。

目前建築物耐震設計規範之主管機關

為內政部營建署，橋梁部分則為交通部，

本計畫研擬之規範修訂建議案或是性能設

計法草案，經由規範研究發展委員會研議

通過後，送交主管機關審議，本中心亦配

合審議之意見進行修改，使規範修訂案能

順利通過並公告實行。

二、107 年度規範修訂情況 

延續 106 年度修訂之議題，107 年度

提送營建署審議之議題分別為「既有建築

物耐震能力評估與耐震補強」、「極限層剪

力強度之檢核」、「動力分析加速度反應譜

係數修訂」以及「隔震建築物設計修訂」

等四項議題。

三、既有建築物耐震能力評估與耐

震補強
我國建築技術規則在民國 63 年修正
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後，才有較詳細的耐震設計規定，其後經

民國 71 年、78 年、86 年、88 年、94 年

及 100 年多次修訂，因此將有不少的老

舊建築物之耐震能力不符最新規範之耐震

需求。綜觀近年來發生之災害地震，發生

破壞之案例多屬此類耐震性較差之建築，

因此針對數量龐大之且未經耐震評估之老

舊建築，將其篩選出並及時補強，為現今

刻不容緩之重要課題。 

行政院於民國 89 年 6 月 16 日核定

「建築物實施耐震能力評估及補強方

案」，並於 97 年及 103 年修正部分內

容，以公有建築物先行實施，進而推動私

有建築物之方式，期能達成全面提升國內

建築物耐震安全性，實施至今已逐步提升

公有建築物之耐震能力。此外，105 年 2

月 6 日高雄美濃地震之後，行政院於 105

年 4 月核定「安家固園計畫」，推動辦理

私有住宅及私有供公眾使用建築物之耐震

評估及補強相關工作。106 年修訂「建築

物實施耐震能力評估及補強方案」部分規

定，納入公有零售市場類建築物，以強化

公有建築物耐震能力評估及補強之推動。

107 年 2 月 6 日花蓮地震後，鑒於私有之

既有建築物耐震評估與補強工作短期之內

推動不易，因此在規範第八章增訂「排除

軟弱層破壞」之補強規定。 

針對為數龐大的老舊建築物，若逐一

進行詳細耐震能力評估，將需要相當的經

費與時間，因此在規範草案中規定可先進

行較快速之初步耐震評估予以初步篩選，

初步耐震評估之結果較為保守，故經由初

步評估判定為無疑慮者，可不必進行詳細

評估。至於採用何種初步評估方法，評估

者可依據標的建築物之結構特性及建築材

質如木構造、磚構造、鋼構造、鋼筋混凝

土構造、鋼骨鋼筋混凝土構造等，評估適

合之評估方法以及採用經中央主管建築機

關或其他目的事業主管機關同意之評估方

法。 

建築物經過初步耐震能力評估後判定

為有耐震疑慮或確有疑慮的，除直接拆除

重建外，應當進行詳細耐震能力評估或進

行耐震設計補強。詳細評估需調查建築物

目前的實際狀況以及損害情形，評估當地

震來臨時其抵抗能力是否與原設計時相

同，並且考量是否符合目前法規規定之地

震抵抗能力及地震來時是否有立即倒塌之

危險，以作為建築物如何補強的依據。主

要分析內容包含原設計耐震能力評估、現

況耐震能力評估以及評估結果綜合判斷及

建築物繼續使用其應注意的事項。 

國內外已發展數種建築物耐震能力的

詳細評估法，利用建築物載重狀況、結構

材料強度、斷面配筋、構件非線性行為模

擬等，搭配結構的損傷控制或性能目標來

獲得建築物之耐震能力。國內發展的強度

韌性法、SERCB 以及 TEASPA 等，適用於

鋼筋混凝土建築物，並經內政部營建署認

可為公有建築物耐震能力詳細評估工作共

同供應契約之評估法；國外發展的容量震

譜法以及位移係數法等，亦多為工程界採

用，可針對各種構造建築物擇定合宜的性

能表現以評估其耐震能力。 

在此須注意以靜力側推分析為基礎所

發展之評估方式，在運用非線性靜力側推

分析求得容量曲線之限制，因其較難準確

地估計在動態反應中結構勁度軟化的效

應，以及模擬多自由度系統高模態的行

為，因此在中高樓層建築因其高模態反應

占比較高，僅以非線性靜力側推分析會產

生較大誤差。因此若目標建築物屬於規範

第 3.1 節所規定，並且其地面以上樓層之

第一模態有效振態質量比小於 60%者，則

應以非線性動力歷時分析或其它經認可之

方法，作為結構詳細評估方式，時間歷時

挑選應參照規範第 3.6 節規定，非線性鉸

的設定也要能確實反映補強前及補強後構

件之動態特性。 

至於耐震能力的補強基準，即整體結

構補強後的耐震性能應達到下列的二者之

一： 

（一）建築物之耐震能力以其能抵抗之最

大地表加速度峰值表示，其耐震能

力應達本規範規定工址 475 年回歸

期之設計地震地表加速度乘以用途

係數 I。 
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（二）建築物亦得以性能目標作為耐震能

力之檢核標準，確保該建築物在工

址 475 年回歸期之設計地震力作用

下所需達到之性能水準。

至於耐震補強之設計及施工，耐震補

強為針對耐震能力不足的建築物，做最適

當的整體加勁或構件修補，以提高結構體

的強度、韌性並防止過大變形，使之符合

現行最新的規範。目前既有建築物耐震補

強採取的方式大致可分為：(1)結構構件

補強、(2)結構系統調整與改善、(3)減低

地震力需求等三大類。國內常見的傳統補

強工法大致有：(1)擴大既有柱體之斷面

積、(2)於既有柱旁增設 RC 翼牆、(3)增設

RC 牆體或斜撐、(4)於梁柱構件包覆鋼

板、(5)於梁柱構件包覆碳纖維貼片

（CFRP）(6)其他。各種補強方法有其特

色，須充分考量耐震補強建築物之使用需

求，於提升耐震能力之同時，兼顧經濟性

與施工性，在此需注意補強工法為在既有

之建築物內施作，與一般新建建築物之施

工方式不同，因此在補強設計時應考慮施

工的可行性。補強設計亦應考量樓層質心

與剛心的偏心扭矩，增加抗側力構件的設

計應均勻配置，以避免補強後建築發生扭

轉之情況。

若不依傳統補強方式，亦可以增設隔

震元件或是被動消能元件等方式，其設計

應依據本規範第九章及第十章有關新建建

築物之規定辦理，同時其實體測試以及性

能保證之測試亦應依相關之規定進行以確

認補強設計之效果。採用新材料或新工法

作為耐震補強方式，應確認其適用性。

若建築物因工程技術以外之因素而無

法完成整體耐震補強作業，經適當評估作

業後，認為有軟弱層之虞者，則可先採取

排除軟弱層破壞之補強之方式，作為階段

性補強措施，以大幅提升具有此類特性之

建築物的耐震性能，降低在地震下因軟弱

層集中式破壞而崩塌的風險。行政院 106

年 2 月 2 日院臺建字第 1060003276 號函

核定「安家固園計畫–106 年執行計畫」

之推動老舊建築物耐震評估補強措施，內

政部營建署據此委託國家地震工程研究中

心辦理 106 年度「單棟大樓階段性補強

技術手冊及示範案例規劃設計監造」委託

技術服務，研議單棟大樓階段性補強之設

計與施工方法以及示範案例，可提供工程

實務操作參考。建築物進行排除軟弱層破

壞之補強後，破壞應可分散於其它樓層而

不至於發生軟弱層集中式破壞。但因階段

性補強未進行整體結構之耐震詳細評估，

無法定義其崩塌地表加速度，故目標建築

物仍應儘速完成整體耐震評估及補強工作

為宜。

目前本案已提送營建署並於 108 年 2

月 14 日審議，目前正依審議結論修訂

中。

四、極限層剪力強度之檢核

於規範第 2.17 節條文及解說中刪除

須考慮非結構牆之門檻，即檢核極限層剪

力強度時均須計及非結構牆之貢獻，以防

止未計及上層之非結構牆時低估下層為弱

層之情況，目前此案已於營建署審議通

過，將擇日公告施行。

2.17極限層剪力強度之檢核 

(略)…無顯著弱層存在，應依可信方法

計算各層之極限層剪力強度，不得有任

一層強度與其設計層剪力的比值低於其

上層所得比值 80%者。若弱層之強度足

以抵抗總剪力 V=𝑭𝒖𝑴 ቀ
𝑺𝒂𝑴
𝑭𝒖𝑴

ቁ
𝑴
𝑰𝑾之地震

力者，不在此限。須檢核極限層剪力強

度者，包括所有二層樓以上之建築物；

另若建築物之下層與上層之總牆量斷面

積(含結構及非結構牆)的比值低於 80%

者，計算極限層剪力強度時須計及非結

構牆所提供之強度。

五、動力分析加速度反應譜係數修訂 

動力分析所採用之設計水平加速度反

應譜係數，由現行之韌性折減反應譜係數

乘以調整係數 I/(1.4y)： 
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修訂為以工址設計水平譜加速度係數

𝑺𝒂𝑫，乘以第一振態之折減係數： 
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圖 1  現行規範與修訂後比較 

參考圖 1，由原先之藍線調整為紅線，使

得原彈性譜形狀不變，並以此修訂相關規

範條文，目前此案已於營建署審議通過，

將擇日公告施行。 

五、隔震建築物設計修訂 

於 9.1  通則中新增 9.1.8  隔震設計之

變異性；於 9.3  動力分析方法中修訂

9.3.3 節總橫力之調整以及 9.3.7 節非線性

動力分析部分條文，使得與第三章動力分

析部分之要求保持一致，目前本案已提送

營建署並於 108 年 2 月 14 日審議，目前

正依審議結論修訂中。 

六、結論與展望 
耐震設計規範的訂定為落實結構工程

基礎研究，並提供國內工程界耐震設計之

依循，攸關經濟及工程之層面甚廣，規範

研究發展委員會至 107 年底為止，共召

開過 30 次會議，討論之議題超過 30

項，研議後皆已送請內政部營建署審議通

過。 

耐震設計規範規定之嚴謹與否，反映

社會對地震安全的重視程度，也反映國家

經濟的發展程度。藉由制定耐震設計規

範，使國內建物皆達一定的耐震標準，創

造安全的環境，使大眾免於遭受地震危害

的恐懼，是社會安定發展的因素之ㄧ。藉

由修訂耐震設計規範條文，確實反映建物

耐震需求，在安全要求前提下達到節省建

造成本並且避免浪費，提高耐震設計水準

以增加建築物之耐震安全。 

本計畫透過召開「規範研究發展委員

會」討論規範相關議題，規範委員會之成

員除了邀請國內研究耐震設計規範之專家

學者、政府研究部門（如內政部建築研究

所以及交通部運輸研究所）外，依據不同

議題內容，亦邀請包括結構、橋梁、建

築、鋼結構、鋼筋混凝土、大地、隔制

震、地震危害度分析等不同專業領域之研

究人員、技師公會代表與工程顧問公司之

執業人員共同參與討論，以求提出符合學

理以及工程實務之規範修訂內容，對於國

內之耐震設計規範之修訂提出具體貢獻，

期望藉由本計畫之繼續執行，能逐步推動

我國之耐震設計相關法規以臻完備。 
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921 集集地震迄今二十年間有關建築物耐震設計規範之進展 

鄧崇任1 翁元滔 2 邱世彬 3 

摘 要 
近廿年來國際上接連發生帶來重大震害的強烈地震，就其研究分析結果、勘災紀

錄、研究報告與調查結果等，解析及整理這些重大震災對於地震工程與結構耐震設計

的經驗內涵及重要啟示，並蒐集世界各國相關耐震設計規範的因應策略及修訂內容，

以規劃研擬台灣建築物耐震設計規範的修訂方案及發展策略，其中亦針對附屬構體與

非結構構材及設備、非建築結構等規範內容進行檢討及修正研擬，另外亦就現行隔減

震消能元件性能測試程序的執行現況進行調查及可行性檢討。研究內容分別包含歐

美、日本、紐西蘭及中國大陸等近年來國際上所發生的重大震災經驗及其對地震工程

的啟示、世界各國耐震規範近來的修訂方向與內容、台灣建築物耐震設計規範的修訂

策略等三大主題，據以研擬建築物耐震設計規範條文與解說修訂草案。 

關鍵詞：耐震設計、消能元件、非結構元件、非建築結構 

                                                                    
1 國家地震工程研究中心研究員 
2 國家地震工程研究中心副研究員 
3 國家地震工程研究中心助理研究員 

一、前言 

921 集集地震迄今二十年間有關建築

物耐震設計規範之進展可以區分為 921 集

集地震之前有關建築物耐震設計規範之發

展情況以及 921 集集地震之後有關建築物

耐震設計規範之發展情況來敘述。而 921
集集地震之後二十年間有關建築物耐震設

計規範之發展情況又可區分為 921 集集地

震後之前十年(1999~2008)有關建築物耐

震設計規範之發展情況以及 921 集集地震

後之後十年(2009~2018)有關建築物耐震

設計規範之發展情況兩個不同之階段來敘

述。 

從近年來國際接連發生，例如：日本

東北大地震及中國汶川地震等重大震害的

經驗與啟示，帶動世界各國重新檢視建築

物耐震設計相關規範之規定細節，並研擬

相關修正方案，且鑒於近年來國內活動斷

層調查結果的更新、新式結構系統的研

發、設計與分析模擬技術的精進、隔減震

元件的蓬勃發展，以及耐震工程品管制度

的推動等，故國內建築物耐震設計相關規

範，須就施行現況及國內外相關研發成果

等，進行全面檢視，例如：新式結構系統

韌性容量與高度限制、進行動力歷時分析

時有關地震選取與強度縮放之規定、結構

與土壤互制效應之考量、附屬建築物之結

構部分構體與非結構構材與設備之附件係

數、非建築結構的韌性容量及高度限制等

相關規定，亟需儘早進行檢視、更新與修

正，另外對於國內採用多年隔、減震消能

元件品管驗證的相關規定，亦需就其施行

應用現況與規範規定內容，進行檢討與改

善策略，以確保隔、減震消能元件的設計

與品管，更為合理可行與安全。 

二、921 集集地震後之前十年

(1999~2008) 

921 大地震之後，內政部建築研究所

協同國家地震工程研究中心、台大地震工

程研究中心以及中華民國地震工程學會等

相關單位，以集集大地震後的調查結論為

基礎，配合中央氣象局量測之強地動觀測

資料，並參考美國 IBC2000 規範以及國內

外之相關研究成果，針對建築技術規則及

耐震設計規範進行一系列之檢討與修訂，
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提出大幅改版之建築物耐震設計規範及解

說，於 93 年 12 月公告，94 年 7 月 1 日施

行，此版本之修訂主要有：考量不同地震

水準與設計目標、以工址設計水平譜加速

度係數取代震區係數 Z 以及震力係數 C、
設計地震微分區、新增近斷層因子、耐震

工程品管、既有建築物之耐震能力評估與

耐震補強、隔震建築、含被動消能元件系

統建築等，大幅增加原有之耐震設計規範

內容。 

94 年版規範公告施行後，因較原

86(88)規範為複雜，且工程師在施行上也

有些窒礙難行處，因此後續進行如結構系

統與韌性容量、地盤分類準則、週期上限

係數 CU 值、台北盆地設計地震微分區、

建築物間隔要求、隔震建築設計以及土壤

液化潛能判定之地表水平加速度等內容進

行修訂，經內政部營建署於 100 年 1 月公

告，7 月施行，即為目前建築物耐震設計

規範現行之版本。 

內政部所頒布之「建築物耐震設計規

範及解說」雖然已於 94 年 7 月 1 日起正式

施行，為能釐清或修訂新版規範中之各項

疑點與缺失，並規劃新一代耐震設計規範

之理念架構與發展方向，國家地震工程研

究中心於 94 年邀集國內之學者專家以及

業界與主管機關代表，共同成立「規範研

究發展委員會」，作為產官學研各界針對

規範相關議題之交流平台。期能藉由該委

員會之運作，針對耐震設計規範之實務問

題，共同研擬因應方案與改進對策，以解

決工程實務之迫切需求，並落實修訂耐震

設計規範使其更為合理完善。該委員會運

作模式如附圖一所示，就短期而言可針對

特定工程問題進行解釋，長期而言可提供

研究方向及建議，最後針對規範條文提出

相關修訂建議。國家地震工程研究中心亦

可配合委員會之決議，調整相關研究方

向，並對有關之議題提出研究時程及人力

配置，以達成既定目標。 

 

 

 

 

圖一 規範研究發展委員會組織運作流程 

921 集集地震後之前十年(1999~2008)，
規範研究發展委員會截至 97 年 11 月為止

已召開過十一次會議，針對各項耐震設計

規範相關議題進行廣泛討論，並取得豐富

的成果，截至 97 年 11 月為止已通過委員

會討論決議並送請內政部營建署審議之規

範條文共有： 

 地盤分類標準 
 建築物之間隔規定 
 週期上限係數 CU 值修訂 
 液化潛能判定採用之地表加速度值

修訂  
 隔震建築設計 
 含被動消能系統設計 
 臺北盆地設計地震微分區 

三、921 集集地震後之後十年

(2009~2018) 

921 集集地震後之後十年(2009~2018)
有關建築物耐震設計規範之發展情況分述

如下：98 年度所討論之議題，共有 5 項。

99 年度所討論之議題，綜合 98 年度尚未

定案之議題，共有 3 項。100 年度所討論

之議題，綜合 99 年度尚未定案之議題，共

有 3 項。101 年度所討論之議題，綜合 100
年度尚未定案之議題，共有 3 項。102 年

度所討論之議題，共有 2 項。103 年度所

討論之議題，共有 2 項。104 年度所討論

之議題，共有 3 項。105 年度，於營建署

審議之議題共有 5 項，分別為：1.近斷層

設計地震調整因子修訂；2.土壤液化評估

使用之地震規模分區；3.補充臺北盆地設
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計地震微分區未明訂之里；4.土壤剪力波

速經驗式修訂；5.含被動消能系統建築物

之設計修訂。目前僅有第 3 項修訂通過，

其餘發還本中心修訂。106 年度提送營建

署審議之議題分別為「近斷層設計地震修

訂」、「工址放大係數修訂」、「土壤液

化潛能評估經驗式修訂」以及「雜項工作

物結構之地震力修訂」等 4 項議題。規範

研究發展委員會至 107 年底為止，共召開

過 30 次會議，討論之議題共有 32 項，研

議後皆已送請內政部營建署審議通過。 

建築物耐震設計規範後期規劃之修訂

重點有： 

 基礎抗液化耐震設計  
 專供訂定工址放大係數之用的地盤

分類準則 
 特徵地震分析及近斷層調整因子 
 設計用之輸入地震歷時 

– 地震紀錄選取原則 
– 非線性地震歷時之振幅強度調整

方法 
– 地震輸入角度對多自由度結構系

統地震反應之影響 
– 設計用之近斷層地震模擬歷時 

 隔震消能元件之品管及生產測試檢

驗規定修正 
 

五、結論與展望 

經過對國內外有關建築物之重大震災

經驗及後續因應作為進行蒐集分析，並綜

整國內外震災經驗啟示、建築物耐震設計

研究現況與發展方向，亦檢視國內外建築

物耐震設計規範修訂沿革後，隨即針對台

灣活動斷層最新調查結果，完成近斷層設

計地震力要求檢討，並針對非建築結構地

震力要求檢討、非結構元件及設備地震力

要求與設計參數分析、消能元件性能測試

程序的執行現況調查與修訂方案研擬，然

後綜整本期中報告內容後以提出建築物耐

震設計規範的修訂方案及發展策略。本研

究對於建築物耐震設計規範修訂及因應策

略主要有以下幾點重要發現： 

1. 由國內外震災經驗可知，重要建築若要

在地震後正常營運或是立即恢復使用，

必須同時確保建築結構、機電系統、附

屬於建築之重要非結構構件之耐震性

能，而研擬適用之非結構耐震設計規

範，為提升國內重要建築非結構耐震性

能最有效的手段之一。 

2. 由國內外震災經驗可知，在陸上因斷層

錯動所產生的淺層地震，常易產生重大

震害，故應重新檢視台灣第一類活動斷

層的最新資訊，根據其震源參數調整及

更新近斷層設計地震力要求。 

3. 鑒於例如油槽、廠房儲存架、塔式結構

等非建築結構，常見於工業設施之中，

一旦產生明顯震害往往易造成重大經濟

損失，且近年來歐美各國已針對非建築

結構的結構系統分類、地震引致儲存設

施內液體的動態荷重及其耐震性能檢核

方法及項目大幅增修非建築結構的地震

力要求及相關規定；其次，鑒於非建築

結構物之用途乃非供人類居住，較不易

產生嚴重的人命及財產損失，故此等結

構物不須考慮嚴重損壞甚至崩塌，且一

般非建築結構物的韌性容量較小且其贅

餘度亦小，故目前台灣耐震規範亦開始

檢討是否僅須以回歸期 475 年之設計

地震力進行其耐震設計與分析，而不須

考慮最大考量地震等級之地震力，但必

須注意的是，建築法仍認定非建築結構

物乃屬建築物的一部份，故此等結構物

仍須申請建照及雜項執照，故非建築結

構物雖非供人類居住，但是否須檢核其

最大考量地震下是否會產生崩塌或不滿

足韌性要求仍須再詳加斟酌。另外，若

非建築結構物之用途非同於一般建築物

之使用用途時，例如排放廢水或重度污

染危險性排放物之水工結構物時，應進

行詳細分析檢核。 

4. 近年來減震技術已廣泛應用於國內建築

與橋梁新建與補強工程，內政部營建署

與交通部亦於建築物與橋梁耐震設計規

範中[內政部營建署 2011，交通部 2009]
新增了減震相關章節，對於消能元件之
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分析、設計與測試驗證要求均有規定。

然而，隨著耐震技術與工法的日益精

進，以及國家與人民對於建築、橋梁與

公共設施之使用機能與耐震性能要求不

斷提升，耐震元件的性能、製作及施工

品質愈益要求，且相關規模與尺寸亦隨

之增加。以近年來許多重要公共工程如

橋梁應用之阻尼器為例，其設計出力、

衝程與速度需求動輒分別達 200 tf、±200 
mm 與 400 mm/sec，國內既有實驗室之

測試系統容量著實已不敷使用，往往只

好至國外具大容量之實驗室進行測試，

導致大幅增加營造成本與施工工期延

宕，抑或遷就於國內現有測試系統之性

能容量，但無法實際驗證阻尼器於設計

與大地震需求下之真實力學行為，這對

於未來國內耐震新技術之持續精進、提

升與推動無疑是一大隱憂。 

參考文獻 

1. 羅俊雄、鍾立來等，集集地震初步勘災

報告。台北市，國家地震工程研究中心，

報告編號：NCREE-99-027，1999。 

2. 林啟文、張徽正、盧詩丁、石同生、黃

文正。台灣活動斷層概論，第二版，經

濟部中央地質調查所特刊第十三號，經

濟部中央地質調查所，共 122 頁，2000。 

3. 姚昭智、林其璋、洪李陵、賴榮平，建

築設備耐震規範條文與解說之研訂。台

北市，內政部建研所，研究案編號：MIOS 
891008，2000。 

4. 溫國樑、簡文郁、張毓文。最具潛勢及

歷史災害地震之強地動模擬，國家地震

工程研究中心，NCREE-05-032，2005。 

5. 薛強、陳國慶、吳嘉偉、陳正忠、石豐

銘、周文陽，建築物耐震性能設計規範

之研擬－子計畫一：規範與解說。內政

部建築研究所 094301070000G1018，
2005。 

6. 建築物耐震設計規範隔震設計及含被動

消能系統設計專章研修與示範例研擬。

內政部建築研究所，2006。 

7. 林凡茹、林主潔、邢浩然、吳子修、吳

秉儒、邱聰智、柯明淳、柯孝勳、凃英

烈、姚昭智、高清雲、翁元滔、黃明偉、

張道明、張毓文、陳彥儒、葉勇凱、葉

錦勳、簡文郁、鍾立來、蘇文瑞，2006
恆春 1226 地震事件勘災報告。台北市，

國家地震工程研究中心，報告編號：

NCREE-07-001，2007。 

8. International Code Council (2000). 
International Building Code, International 
Code Council (ICC), Falls church, 
Verginia. 

9. International Code Council (2006). 
International Building Code, International 
Code Council (ICC), Falls church, 
Verginia. 

8



 

臺灣 TSMIP 強震站的地動場址特性與                
淺層速度構造之相關性研究 

林哲民1  郭俊翔 2  黃雋彥 3 

摘 要 
地震動場址效應主要是由近地表鬆軟沖積層及堅硬岩盤介面之間的淺部速度構造所

控制，是地震波在地層中傳遞過程受到不同地層速度變化影響而產生的震波能量變化。為

驗證全臺 TSMIP 強震站之淺部速度構造模型，測試這些速度構造能否符合實際觀測到之

地震動反應，本研究利用各強震站實測地震資料的地動場址特性與其淺層速度之理論反應

進行比對分析，瞭解兩者之異同與相關性。藉由各測站實測單站頻譜比與速度模型之理論

地層轉換函數的比較證實，目前所推估之全臺強震站淺層剪力波速度剖面大多能都能有效

的反映實測的地動場址特性，尤其是在場址放大主頻附近的振幅及頻譜變化，都有相當之

可信度；而部分的推估誤差可能來自複雜三維構造的影響。這些淺層剪力波速度構造未來

可應用於地震學或地震工程研究中，產出涵蓋各測站真實場址反應之地動特性，對於地動

預估或模擬能提供更可靠的參考。 

關鍵詞：強震站、場址效應、速度模型

                                                                    
1 國家地震工程研究中心副研究員 
2 國家地震工程研究中心研究員 
3 國家地震工程研究中心助理研究員 

一、前言 

臺灣位於歐亞大陸板塊與菲律賓海板

塊的碰撞帶上，地震的高度活動性一直是

台灣不可忽略的隱憂。高度風化侵蝕的力

量，使臺灣分佈著廣大且深厚的沈積平原

及盆地，如嘉南平原、屏東平原、台北盆

地及宜蘭盆地等，成為人為活動發展的主

要地區。這樣地狹人稠的情形，容易在地

震發生時，地震波因淺層地層特性及構造

形貌之場址效應，產生震波放大或延時作

用，造成各類建築結構的影響及破壞，導

致地震災害的發生。 

為了降低地震災害之風險，詳細釐清

各區域地震動場址特性及其成因成為重要

的工作。由於場址效應是地震波在地層中

傳遞過程受到不同地層速度變化影響而產

生的各種聚焦放大或散射降低的震波能量

變化，也就是場址效應是由地層速度構造

所控制，尤其是包含近地表鬆軟沖積層及

堅硬岩盤介面之間的淺部速度構造。因

此，本團隊先前已利用氣象局遍佈全臺之

TSMIP 強震站資料，透過接收函數

（Receiver Function）分析推估各測站下之

一維剪力波速度剖面，並建立一初版之淺

部速度構造模型，並提供包含剪力波速、

工程基盤、地震基盤及各類重要場址資訊

（林哲民等人，2018）。然而為了測試這

些速度構造能否符合實際觀測到之地震動

反應，本研究利用各強震站實測地震資料

的地動場址特性與其淺層速度之理論反應

進行比對分析，瞭解兩者之異同與相關

性，才能確保未來這些資料在地震學研究

及地震工程領域之應用成果的可信度。 

二、強震站之實測地動場址特性 

臺灣地震活動頻繁，交通部氣象局自

1990 年初期開始啟動臺灣強地動觀測計畫

（ Taiwan Strong Motion Instrument 
Program，TSMIP)，於全臺都會區及近斷層

區域佈設強震站，以蒐集完整的強震紀

錄。此強震網在歷年來的地震中都能提供

完整且高品質之地震觀測資料，尤其在 921
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集集大地震中蒐集到震央及車籠埔斷層沿

線豐富的近斷層強震波形，此些資料對全

世界地震及工程研究都有極大貢獻。 

TSMIP 強震站都是設立於地表之自由

場測站，各強震站所蒐集的每筆實測地震

資料，都會包含該測站所在位置之場址特

性，透過分析求得其平均的測站實測場址

特性將可作為淺層速度構造驗證最佳的比

對基礎。因此，本研究針對已求得淺層速

度構造之 763 個強震站資料進行分析，首

先從 1992 至 2013 年間所收錄到的所有地

震波形資料進行篩選，去除波形品質不佳

及地表最大加速度（PGA）太高之資料，

各測站使用之地震數量從數筆至數百筆皆

有。由於場址可歸類為岩盤的強震站數量

相當少，需要鄰近參考岩盤站的雙站法分

析有其困難；在進行地動場址分析時採用

單站頻譜比（Horizontal to Vertical Spectral 
Ratio; HVSR），此方法是假設只有水平向

會受到場址特性影響，而垂直向波形不會

受到場址特性之影響（Nakamura, 1989; 
Lermo and Chávez-García, 1993）。因此在

地震資料分析時是先擷取 S 波到時之後的

三分量波形利用富氏轉換到頻譜後，以水

平向頻譜（兩水平向向量合）除以垂直向

頻譜即可求得 HVSR，其代表的就是震波

受場址構造影響所產生在頻率域的場址特

性反應，該頻率比值越大，代表震波場址

放大反應越大。最後藉由將一個測站的所

有地震 HVSR 平均，求得代表該強震站地

動場址特性之平均 HVSR。 

圖一是強震站 TAP104 的一筆實測地

震波形與所有地震資料所求得之平均

HVSR 地動場址特性。此測站之 HVSR 顯

示為較堅硬之地盤條件，在頻率 10 Hz 以

下雖有些次要的場址放大反應，但最主要

之場址放大頻帶在 10 至 20 Hz 之間，最高

的頻譜比值出現在 15.22 Hz，可視為此測

站之場址共振主頻。場址共振主頻越高代

表測站場址越堅硬；場址共振主頻低則代

表沖積層較厚或地層速度較低，也就屬於

鬆軟場址。 

 

圖一 強震站 TAP104 之一筆實測地震波形

（左圖）與平均 HVSR 地動場址特性（右

圖，黃色區域為一個標準差範圍） 

 

圖二 全臺強震站 HVSR 地動場址特性之

實測共振主頻分布圖 

本研究分析求得 763 個強震站的平均

HVSR 作為實測的地動場址特性，可瞭解

各測站震波在不同頻帶之場址放大反應，

並挑選出場址共振主頻，可作為地盤特性

及分類研判之參考。圖二即是所有強震站

HVSR 場址共振主頻分布圖，圖中可清楚

的看到所有位在沖積平原內的強震站都顯

示 3 Hz 以下的低共振主頻，包括台北盆

地、宜蘭盆地、西部沿海平原及屏東平原

等，而位於麓山帶、丘嶺及山區之測站都

呈現較高的共振主頻。雖然還是有些山區

測站因為局部的河谷或地形沖積層會出現

偏低的共振主頻，但整體的場址特性變化

與測站所在之地質背景有相當的一致性。 
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三、淺層構造之理論轉換函數 

所有強震站都利用接收函數分析方法

求得了一維的淺層剪力波速度剖面，剖面

包含從地表之沖積層一直到基盤之間的主

要速度介面，有效深度範圍依測站地質背

景也有差異，一般平原區測站之推估深度

可到 2 至 3 公里之間，位於山區或堅硬岩

盤測站之深度則可能只在數百公尺左右；

而剪力波速範圍則從近地表的 100 至 300 
m/sec 到深部的 2.0 至 3.0 km/sec（林哲民

等人，2018）。 

基於每個強震站的速度剖面，我們利

用 Haskell（1960）之推導來計算 SH 波垂

直入射的理論地層轉換函數（Transfer 
Function）。在計算時，地層之 P 波波速和

密度等都是由剪力波速來換算。地層轉換

函數就是震波通過此地層剖面所會產生的

效應，並同樣以其在頻率域上的變化來表

示；而由於我們輸入的速度剖面已經包含

從地表至基盤以上會產生場址效應的主要

地層範圍，此理論的地層轉換函數也就可

視為一維的地動場址特性，可用來與前述

的測站實測 HVSR 來比較。 

 

圖三 強震站 TAP104 之淺層剪力波速度剖

面（左圖）與其對應的理論地層轉換函數

（右圖） 

圖三是 TAP104 的淺層剪力波速度剖

面，以及經計算求得之對應的理論地層轉

換函數。TAP104 位於基隆市協和電廠，在

地表的剪力波速為 300 m/sec，在數公尺後

即上升到接近 1 km/sec，在深度 40 公尺左

右上升到 1.56 km/sec，深度 750 公尺處就

超過 2.0 km/sec；從波速快速提高的地層特

性來看，TAP104 屬於相對堅硬的地盤。而

此速度剖面所計算出來之理論地層轉換函

數與圖一的實測 HVSR 變化相當接近，主

要放大頻帶都在 10 至 20 Hz 之間，最大振

幅出現在 15.01 Hz，與 HVSR 的 15.22 Hz
共振主頻差異很小。圖四是 763 個強震站

理論地層轉換函數的主頻分布圖，大致的

趨勢也與圖二相當類似，平原區的測站都

呈現低共振主頻，而麓山帶及山區測站都

呈現高共振主頻的情形。 

 
圖四 全臺強震站淺層速度剖面所求得之

理論場址共振主頻分布圖 

四、結果討論 

圖五是多個測站實測 HVSR 和理論地

層轉換函數的比較。圖中測站的一維速度

構造所反應之地動場址特性都能大致符合

實測地震的地動特性，尤其是在場址放大

主頻附近的振幅及頻譜變化；而在頻率高

於主頻的位置，雖然有些變化趨勢仍然相

符，但多數理論值的振幅會明顯大於實測

HVSR，此原因可能有兩個。一為許多研究

所提到若地震波涵蓋表面波的能量，會壓

抑主頻以上頻帶的 HVSR 振幅；二為理論

Haskell 計算時未包含完整的地層衰減特性

（Q 值），進而高估高頻帶的理論放大。 

雖然多數測站比對良好，但也有部分

強震站的理論場址特性與實測值有顯著差

異，為全面檢視兩者吻合度的分布，我們

計算各強震站地層轉換函數與 HVSR 的線
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性相關性，此相關性也納入主頻位置之吻

合度作為權重，將此相關性與測站繪製繪

於圖六。圖中多數測站之相關性都達到 0.5
以上，顯示我們推估之速度構造能反映實

測地動特性。其中有約 50 個測站的相關性

大於 0.7，這些測站的速度構造大多呈現在

淺層有單一顯著的速度介面，也就是簡單

的基盤構造，使得理論轉換函數能輕易的

符合 HVSR 中唯一而顯著突出的高共振主

頻。當然，也有不少測站的相關性不佳，

這些測站大多分布於山區或盆地邊緣，推

測是測站下複雜的三維構造效應造成本研

究一維速度構造的錯估或不足，導致無法

反映實測地動場址特性。圖七則是比對實

測及理論共振主頻之差異，同時也與地震

工程常用之場址參數 Vs30（郭俊翔等人，

2017）比較。 

 

圖五 六個強震站之實測 HVSR 地動場址

特性與淺層構造理論地層轉換函數之比較 

 

圖六 強震站 HVSR 與理論地層轉換

函數之相關性分布 

透過實測地震資料驗證，證實目前所

推估之全臺強震站淺層剪力波速度剖面大

多能有效的反映實測的地動場址特性，有

一定之可信度，未來應用於地震學或地震

工程研究中，將可確保納入各測站之場址

反應，符合實測地動特性，對於地動預估

或模擬能提供更可靠的參考。 

 

圖七 全臺強震站實測與理論共振主頻之

比較。左圖為各強震站理論值相對於實測

值之誤差分布圖；右圖為不同 Vs30 測站之

實測值與理論值比較 
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12



2018 年花蓮地震之強地動特性 

郭俊翔1  黃雋彥2  林哲民3  許丁友4  趙書賢 3  溫國樑5 

摘 要
2018 年 2 月 6 日的花蓮地震（Mw 6.4）在花蓮市區造成嚴重災害，所觀測到的最

大地表加速度和最大地表速度分別為 594 gal 和 146 cm/s，且距離米崙斷層 4 公里內的

所有測站都觀測到具有速度脈衝特性的時間歷時。水平向加速度反應譜分別在 1 秒和

2 秒處顯示出較大的加速度值。花蓮市區的地盤自然頻率約在 0.8 Hz 至 1.5 Hz，而靠

近米崙斷層南段測站東西向的譜加速度在 2 秒處有顯著放大，為典型平移斷層的速度

脈衝型態，因此我們認為 1 秒和 2 秒的譜加速度放大，分別主要由場址效應與破裂方

向性效應所造成。1 秒譜加速度的放大可能是造成花蓮市區 4 棟中高樓層房屋倒塌的

主要因素。

關鍵詞：花蓮地震、強地動、場址效應、速度脈衝

1 國家地震工程研究中心研究員 
2 國家地震工程研究中心助理研究員 
3 國家地震工程研究中心副研究員 
4 國立台灣科技大學營建工程學系助理教授  
5 國立中央大學地球科學系教授  

一、前言

2018 年 2 月 6 日晚間 23 時 50 分 42
秒，適逢 20160206 美濃強震的 2 週年，花

蓮市區受到強烈地震侵襲，造成 175 棟建

物受損，其中有 4 棟樓房嚴重倒塌與傾斜、

2 座橋梁嚴重損壞、17 人罹難與 285 人受

傷。雖然震央位於外海，距離陸地仍有 12.5
公里，但米崙斷層沿線都出現明顯錯動痕

跡。中央氣象局發布震央位在北緯 24.1007
度，東經 121.7297 度（圖一），震源深度

6.31 公里，芮式規模（ML）為 6.26，震矩

規模（MW）為 6.2，此外也利用寬頻地震

資料，透過震矩張量法（CMT）解算其震

源機制，所得的走向/傾角/滑移角結果為

216 度/56 度/26 度和 111 度/69 度/144 度。

而美國地質調查所（USGS）和全球震矩張

量計畫（GCMT）也解出類似的震源機制，

但其震矩規模為 6.4，較氣象局略高。中央

地質調查所震後於米崙斷層和嶺頂斷層沿

線發現清楚的左移斷層錯動，而 GPS 的同

震位移也顯示清楚的左移機制。根據現地

證據可得知正確的斷層走向應為接近南北

向，即 216 度/56 度/26 度。 

圖一 前、主、餘震的時間和空間分布

二、強地動觀測

氣象局在全台已設置 800 多個自由場
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強震測站。國震中心近年來也設置了一個

全台地震網，共有 37 個即時測站，各測站

都包括了寬頻與強震儀，得以同時監測近

震與遠震。Kuo et al. (2019)已彙整 270 個

氣象局自由場強震站和37個國震中心強震

站的資料來分析花蓮地震的強震特性。

本地震中所觀測到的最大地表加速度

（PGA）為 594 gal，為 HWA057 測站的南

北向記錄，該測站的震央距為 12.6 公里；

最大地表速度（PGV）為 146 公分/秒，為

HWA014 的東西向記錄，該測站的震央距

為 19.1 公里。我們將近震源區的 PGA、

PGV、0.3 秒譜加速度（Sa0.3）、1 秒譜加

速度（Sa1.0）等的震度圖會至於圖二。台

灣所使用的震度乃根據不同PGA間隔而決

定，最大為七級（PGA > 400 gal）。在花蓮

地震中有五個測站觀測到七級震度，但這

些測站的分布相當特殊，從北到南在 60 公

里的範圍內零星分布。我們也使用 PGV 為

基準的震度進行分析，其所對應的七級震

度（PGV > 75 公分/秒）則在米崙斷層沿線

的 10 個測站被觀測到。0.3 秒週期的譜加

速度分布情況和 PGA 類似，而 1 秒週期的

譜加速度分布特性則與 PGV 相似。PGV 和

Sa1.0 都在米崙斷層沿線具有較大值，代表

週期 1 秒的振動在米崙斷層沿線相當強

烈，或許是造成 4 棟中層樓房倒塌的主要

原因。

圖三中我們使用實測地動值與 Chao17
的地動預估式（趙書賢等人，2017）進行

比較。多數測站的距離我們採用震源距，

但花蓮市區內的測站我們則使用測站到斷

層線的距離，因為主震時米崙斷層有明顯

錯動。圖三中我們分別比較了 PGA、

Sa0.3、Sa1.0 的情況，且地動預估式分別使

用 Vs30 為 240 公尺/秒、360 公尺/秒、760
公尺/秒，代表不同場址條件的情況。水平

向的地動值統一使用 RotD50，其為水平向

地動的中值。實測與預估的 PGA 相當接

近，但對於 Sa1.0 和 Sa3.0 的案例，地動預

估式的結果在斷層距較短的地方則有顯著

低估的現象。破裂方向性據信是造成近斷

層區域產生長週期強烈震波的主要原因，

而 Chao17 的地動預估模型並未考慮破裂

方向性，因此會在近斷層處低估長週期譜

加速度。

圖二 PGA、PGV、Sa0.3、Sa1 的震度分布 

圖三 PGA、Sa0.3、Sa1 的觀測值與 Vs30 = 
240 公尺/秒、360 公尺/秒、760 公尺/秒場

址條件下的經驗預估式比較

三、場址條件

我們分析花蓮地震近斷層區域的場址

條件，以更深入地探討其強震特性。淺部

地層的剪力波速是影響震波傳遞與振幅放

大效應的主要因素，Vs30 為常用的場址參

數，因其為一個連續性數字，在使用上相

當方便，且能有效地反應地層堅實程度，

因此近年來在地動預估式中被普遍使用；

另一個較新的場址參數為 Z1.0，代表剪力

波速小於 1 公里/秒的沉積層厚度，近年來

也開始逐漸被採用。Vs30 和 Z1.0 讓我們可

以同時考慮沖積層的速度和厚度，而提昇

地動預估的準確性。

郭俊翔等人（2017）以現地井測的資

料為主，各種地球物理方法量測和考量地

質地形所預估的方法為輔，給予全臺自由
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場強震測站各自的 Vs30 和 Z1.0。根據此資

訊，我們可以畫出花蓮地區的 Vs30 和 Z1.0
分布圖（圖四），不同顏色分別代表不同的

Vs30 和 Z1.0。在此圖中白色三角形代表實

際測站，也是我們有實際場址參數的位

置，其他座標的數值是使用 GMT 軟體內插

至 0.5 公里格點的結果。此 Vs30 分布圖顯

示花蓮大部分區域的Vs30都介於 360公尺

/秒到 760 公尺/秒之間，屬於 C 類地盤，但

有部份區域的Vs30介於 360公尺/秒與 180
公尺/秒之間，屬於 D 類地盤。鑽探資料顯

示此區域淺部地層主要為砂、粘土和礫石

所組成，較軟的土層主要分布在米崙斷層

以西。而 Z1.0 的分布圖則指出米崙斷層以

西的沖積層（Vs < 1 公里/秒）厚度約在 300
公尺，但在米崙斷層以東則約在 100 公尺

到 200 公尺之間。米崙斷層以東為米崙臺

地，有較高的地勢和地層波速，屬於更新

世米崙層，而米崙斷層以西為全新世沖積

層，因此跨過米崙斷層兩側，Z1.0 約有 200
公尺的差距，也反應斷層兩側地質條件的

差異。

圖四 Vs30 和 Z1.0 的分布 

另一個了解場址特性的方法是使用微

地動分析。圖五是花蓮地區微地動單站頻

譜比的主頻分布，圖中黑點表示現地實測

點位，其他格點同樣是透過內插所得。一

般認為剪力波放大頻段與微地動單站頻譜

的主頻一致。花蓮地區的微地動主頻相當

顯著，市區約在 0.8 至 1.5 Hz（黃色和綠

色），往西邊山區逐漸上升至 1.2 至 1.5 Hz
（綠色），至山區後提昇至 1.5 Hz 以上（藍

色）。有三個微地動點位（標示為紅點，1、
2、4）靠近倒塌的大樓，點 3 作為比較之

用，其單站頻譜比另外呈現於圖五右側。

此四個地點的單站頻譜比很類似，在 1 Hz

處都有顯著的放大，代表圖五黃色區域有

一致的主頻。

圖五 花蓮地區之微地動單站頻譜比

四、近斷層地動

花蓮地震中，在米崙斷層沿線 4 公里

內觀測到典型的平移斷層所造成的速度脈

衝。Somerville et al. (1997)認為速度脈衝通

常會在斷層破裂前進方向上被觀測到，而

其脈衝訊號較常出現在垂直斷層的方位，

其主要成因為 S 波輻射效應和永久變位。

我們使用 Shahi and Baker (2014)的方法去

辨識花蓮地震中速度脈衝出現的測站，並

計算最大脈衝方向。結果指出米崙斷層中

到南段的兩側測站皆觀測到速度脈衝，且

脈衝訊號多出現在南段測站東西向。PGV
分布顯示米崙斷層南段的 PGV 可達 120 公

分/秒以上。 

由前面場址特性的分析得知米崙斷層

兩側的場址條件不同，但速度脈衝特性，

如最大脈衝方向，在斷層兩側卻相當類

似。因此我們認為花蓮地震中所觀測到的

速度脈衝並非由盆地邊緣效應所引起，而

是由斷層破裂方向性所導致。此事件中最

大速度和同震位移出現在測站 HWA019 和

HWA014，這兩個測站分別位於米崙斷層南

段的東側和西側，其同震位移顯示米崙斷

層左移 0.5 公尺。 

我們對 17個帶有速度脈衝的測站記錄

進行反應譜分析，大部分測站的東西向（垂

直斷層方向）譜加速度在 2 秒處都有特別

放大。此長週期震波的放大為速度脈衝的

特性，若將這 17 個測站的譜加速度反應譜

放在一起比較（圖六），可發現在長週期處

的觀測值超過 475 年的設計地震和 2500 年

的最大考量地震（內政部營建署，2011 年）

甚多。雖然在圖六 a 中的設計與最大考量
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地震反應譜已考慮最大的場址與近斷層放

大係數，1.5 秒的實測值仍顯著地超出規範

標準。圖六 b 則是三向量的正規化平均譜

加速度值。距離倒塌大樓最近的測站為

HWA008 和 HWA019，其譜加速度在東西

向 2 秒和南北向 1 秒具有顯著的峰值。根

據微地動分析結果，我們認為花蓮市的地

盤週期約在 1 秒，因此 1 秒的峰值是由於

區域場址效應造成，而東西向 2 秒的峰值

是由於破裂方向性所造成垂直斷層的速度

脈衝所造成。

圖六 (a)17 個速度脈衝測站的三分量反應

譜與規範值的比較。(b) 正規化平均譜加速

度值與規範值的比較

五、結論

受益於臺灣高密度的自由場強震網，

我們得以使用10多個測站的近場資料分析

花蓮地震的強震特性。米崙斷層由北到南

畫過花蓮市區，在本次地震中以左移機制

錯動，斷層兩側 4 公里內的 16 個測站都量

測到具有長週期、高速度振幅的脈衝狀訊

號。此地震造成 4 棟中層樓房倒塌與數條

人命喪生，很可能就是因為花蓮地區 1 秒

的地盤週期與震波產生共振的緣故。另一

個週期 2 秒的強烈震波主要振動方向為東

西向，應該是破裂方向性、地栓分布特性、

震源輻射效應、斷層錯位等震源因素所造

成。
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199-222.

16



西部麓山帶之地震雜訊分析

黃有志1      林哲民1      謝宏灝2      溫國樑3      陳朝輝4 

摘 要 
西部麓山帶位於臺灣造山帶變形前緣，涵蓋大部分活動斷層，孕震構造較為複雜，

發生過許多災害性地震。國家地震工程研究中心曾經於三大科學園區，架設約 40 個臨時

寬頻地震站，範圍主要在新竹到台南之間的西部麓山帶，監測微震活動約 2 年。當時利

用傳統地震定位等方式，了解附近斷層的活動程度及場址振動特性。如今分析環境背景

雜訊（ambient seismic noise）探求地下速度構造，已經證實研究結果的可靠性，被廣泛

接受應用。本研究先篩選每天垂直分量的訊號品質，選定分析 1‐15 秒頻段，把兩兩測站

同時間的連續紀錄進行交對比（cross‐correlation）。每天的交對比函數（cross‐correlation 

function）再疊加平均成每月及每年的結果，試著挑選出每組測站對（station pair）較具

代表性的雷利波相速度頻散曲線（Rayleigh wave phase velocity dispersion curve）。之後將

利用層析成像（tomography）獲得雷利波相速度分布圖（Rayleigh wave phase velocity map），

再進一步逆推得到淺部地殼 S 波速度構造。 

關鍵詞：西部麓山帶、環境背景雜訊、速度構造

一、前言與研究動機 

臺灣地區受到菲律賓海板塊與歐亞板

塊碰撞與隱沒作用影響，是一個相當活躍

的造山帶（orogens），地震活動頻繁且地體

構造複雜（Tsai et al., 1977；Tsai, 1986）。

根據長年 GPS 觀測結果，地表應變主要集

中在板塊縫合帶的花東縱谷，以及造山帶

變形前緣西部麓山帶與平原區交界，涵蓋

了大部分活動斷層，也是臺灣地區主要地

殼變形與地震發生位置（Hsu et al., 2009；

Ching et al., 2011）。西部平原的都會區人口

密集，地表鬆軟的沖積層易造成震波放大，

地震時常伴隨土壤液化等災害（郭俊翔等，

2015）。 

大約在 10年前（西元 2006‐2010年），

國家地震工程研究中心為了解臺灣三大科

學園區的場址振動特性，以及周遭斷層的

活動程度。依序在竹科、南科、中科，逐

步分區架設地震觀測網，最後完成臺灣西

1 國家地震工程研究中心副研究員 
2 國家地震工程研究中心助理研究員 
3 國立中央大學地球科學學系教授 
4 國立中正大學地球與環境科學系教授 

部活動斷層監測網，運作約 2 年（圖一；

林哲民等，2010）。竹科地震網運作最久，

長達約 5 年；南科地震網運作約 4 年。全

部測站皆設置 Guralp CMG‐6TD 寬頻地震

儀，最後共有約 40 個簡易臨時測站，範圍

涵蓋新竹到台南間西部麓山帶。目的是希

望建立各斷層的相關評估參數，作為後續

地震動數值模擬與潛勢評估之參考依據。

當時利用傳統地震定位等方法，了解三個

科學園區附近的微震及斷層活動。

近十多年來，分析環境背景雜訊探求

地下速度構造，在經過理論方法驗證後，

被廣泛接受應用，許多研究團隊建立標準

化的資料處理程序。本研究希望藉由分析

此科學園區微震監測網的環境背景雜訊，

獲得每組測站對的時間域經驗格林函數

（time domain empirical Green's function），

再利用層析成像等方法，得到西部麓山帶

的淺部地殼 S 波速度構造，再進一步與活
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動斷層分布等地質構造比對。 

 

圖一  國家地震工程研究中心科學園區寬

頻地震觀測網（改繪自 Google Earth）。 

二、研究方法與流程 

地震儀所記錄的環境背景雜訊，除了

可能是人為活動產生，也可藉由海浪在海

岸及近岸淺海大陸棚交互作用形成（Webb, 

2007）。環境背景雜訊以表面波方式傳播，

經由地層漫射（diffuse），訊號在交對比及

長時間疊加後，可得知不同地震站之間所

需走時，這也就是時間域經驗格林函數的

基本概念（圖二，Weaver, 2005）。因表面

波的頻散特性，波傳速度會隨頻率變化。

通常高頻速度慢，反應的是淺部地殼速度；

低頻速度快，反應的是較深部地殼速度。 

 

圖二  由環境背景雜訊獲得時間域經驗格

林函數的基本概念（Weaver, 2005）。 

此方法所能探求的速度構造深度及側

向解析力（lateral resolution），主要跟地震

觀測網的大小及測站密度有關。只要密集

且均勻的測站分布，將會在研究區域有良

好的側向解析力。不需要長時間等待足夠

的地震紀錄，或是擔心震源分布不均，影

響側向解析力。因此，在地震活動較低的

地區，仍然能提供良好解析力的速度構造。 

本研究分析環境背景雜訊探求地下速

度構造的資料處理流程，大致如圖三所示。

把所有測站每天的垂直向連續紀錄，先進

行基線修正與資料篩選，接著用單一位元

交對比（one bit cross‐correlation）與頻譜

白化（spectrum whitening），求得每組測站

對的時間域經驗格林函數。選用這兩種方

法，主要是可忽略波形的振幅差異，減少

連續紀錄中地震事件對於時間域經驗格林

函數的影響（ Cupillard  and  Capdeville, 

2010）。因此，連續紀錄不用先去除地震事

件，不管地震規模大小，還是環境背景雜

訊，所受到的權重（weighting）都是相同

的。 

 

圖三  本研究資料處理流程。 

時間域經驗格林函數的理論基礎公式

大致如下： 

 dtvvtC B

tc

AAB )()()(
0

              (1) 

t 代表時間， )(tvA 和 )(tvB 是測站 A 和

B 的連續紀錄， )(tCAB 是測站 A 和 B 的交

對比函數，tc 是交對比的時間長度。 

)()()(ˆ)(ˆ)(
tGtGtGtG

dt

tdC
BAABBAAB

AB    (2) 

dt

tdCAB )( 代表測站 A 和 B 的交對比函數
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對時間微分，可求得時間域經驗格林函數

)(ˆ tGAB 和 )(ˆ tGBA  ，假設近似於真實時間域

格林函數 )(tGAB 和 )( tGBA  。通常藉由長時

間疊加平均，獲得比較穩定、具代表性的

時間域經驗格林函數。由 )(ˆ tGAB 和 )(ˆ tGBA 
振幅是否對稱，可判斷環境背景雜訊來源

主要方向（圖四；Stehly et al., 2006）。結果

發現，大部分地區的時間域經驗格林函數

不對稱。但不管是否對稱，把 )(ˆ tGAB 和

)(ˆ tGBA  相 加 平 均 後 稱 為 對 稱 分 量

（symmetric  component），再進一步挑選

表面波頻散曲線（圖五；Yao et al., 2006）。 

 

圖四  時間域經驗格林函數會有（a）對稱

及（b）不對稱兩種情形（Stehly et al., 2006）。 

 

圖五  由（a）時間域經驗格林函數量測（b）

表面波相速度頻散曲線（綠線）示意圖（Yao 

et al., 2006）。 

三、初步成果與未來展望 

三個科學園區的地震網大小各約 80

公里，測站間距約 10 公里。整合成南北長

約 220 公里，東西寬約 70 公里的臺灣西

部活動斷層監測網。總共有 48 個測站，

1128組測站對，有60%的測站對距離在20‐

100 公里（圖六）。 

 

圖六  所有測站對距離統計。 

圖七以兩組不同距離的測站對為例，

顯示每天及每月疊加平均的 1‐15 秒交對

比函數。N203 和 N208 相距 18 公里，每

天的交對比函數極為一致，所以疊加後的

訊號雜訊比（signal‐to‐noise ratio；SNR）高。

相較之下，N203 和 N219 相距 178 公里，

每天的交對比函數相似性差，因此疊加後

每月的交對比函數 SNR 較低。但是把每月

的交對比函數經長時間疊加後，仍可見具

代表性的交對比函數。 

圖八再進一步把所有測站對最後疊加

的交對比函數，依照測站對距離遠近排列。

明顯可見時間域經驗格林函數的訊號，大

致以視速度 2.5 公里/秒傳播。之後還必須

進一步挑選雷利波相速度頻散曲線，利用

層析成像獲得雷利波相速度分布圖，再逆

推得到淺部地殼 S 波速度構造。 

未來試著逐步結合同時間、不同地震

觀測網的資料，以增加波線密度，改善側

向解析力，統整出較高解析力的三維速度

構造。期望能針對西部麓山帶與平原區的

淺部地殼速度構造有更佳解析度。進一步

跟活動斷層、地震地體構造與地下水分布

等資訊比對，做為未來地震動模擬、強地

1和 2：測站位置

。：雜訊來源分布

交對比函數
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動潛勢與災損評估之參考依據。 

 

圖七  交對比函數示意圖。比較近距離（上；

N203‐N208）及遠距離（下；N203‐N219）

的兩組測站對，每天（左；2008 年 1 月）

及每月（右）疊加平均的 1‐15 秒交對比函

數（黑線）。 

 

圖八  所有測站對最後疊加的交比函數依

照距離排列，紅色虛線大致為時間域經驗

格林函數訊號，視速度約 2.5 公里/秒。 
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台灣地區區域震源特徵模型發展 

劉勛仁1  張志偉2 

摘 要 
地震源(Seismic Source)在時間與空間上的活動特徵識別與再現模擬，為進行地震危

害度分析的前端工作之一。震源分類上，以活動斷層、隱沒帶與未定構造為主，其中活動

斷層與隱沒帶主要根據地質調查事證或歷史地震紀錄判定之，幾何型態、錯動機制與活動

度較明確；未定構造泛指前述兩類以外的震源型式，包含未破裂至地表的盲斷層或錯移特

徵待確認的存疑斷層。震源幾何模式建構上，活動斷層與隱沒帶板塊界面主依據觀測資料

設成 3 維破裂面，即斷層震源(fault source)；隱沒帶板塊內部與未定構造因震源破裂位置

與方向不明，實際作法慣擇取相似的震源特徵地帶劃設成一區域空間，表示該區內任一處

皆有發震可能性，即區域震源(areal source)。本研究根據近代台灣大地構造演化論與最新

重定位地震觀測資料，採寬廣劃界方式，提出一套台灣地區的區域震源特徵模型，其完整

包含淺源地震、深源地震及隱沒帶板塊內部地震的分區，空間領域涵蓋東經 115°至 126°、
北緯 19°至 29°及深度 300 公里；同時，本研究詳列各子分區最大歷史地震規模、地震發

生率、震源深度分布模式以及震源機制的特徵參數評估結果，提供機率式地震危害度分析

應用，而寬廣子分區(broad subzone)可適於地震活動參數進行空間分析。 

關鍵詞：區域震源分區模型、地震源特徵參數、台灣地區、地震危害度分析 

                                                                    
1 國家地震工程研究中心助理研究員 
2 國家地震工程研究中心助理技術師 

一、前言 

台灣位於菲律賓海板塊與歐亞大陸板

塊之碰撞聚合帶上，地體構造具有斷層系

統、隱沒帶系統、海洋與大陸板塊等型式，

地震源主要發自於活動斷層、隱沒帶板塊

交界(subduction interface)、隱沒帶板塊內部

(subduction intraslab)與未定構造，其中未定

構造泛指活動斷層與隱沒帶以外的震源型

式，包含未破裂至地表的盲斷層，或錯移

特徵待確認的存疑斷層。 

在地震危害度分析的地震源幾何模型

建構，因活動斷層與隱沒帶板塊交界有較

顯著的幾何型態、錯動機制與活動度，可

根據適用地震觀測資料或地質調查事證建

成 3 維破裂面，即斷層震源(fault source)；
而隱沒帶板塊內部與未定構造的震源破裂

位置與方向不明，作法上慣擇取相似的震

源特徵地帶劃設成一區域空間以處理震源

不確定性，表示該區內任一位置皆有發生

地震的可能性，即區域震源(areal source)。 

前人針對地震危害度分析而發展的台

灣區域震源模型，如蔡主權等(1987)、羅俊

雄等(1994)及鄭錦桐(2002)，劃區概念上有

淺層、深層與隱沒帶地震之分，領域範圍

在東經 119°至 124°、北緯 21°至 26°內，過

去廣泛應用在核能電廠、水壩等重大設施

耐震安全評估作業。另有因地震相關研究

而設立的分區模型，如徐澔德等(2005)所提

台灣活動構造區域圖、吳逸民等(2007)所提

台灣 4 個孕震區、中央氣象局地震測報中

心(2009)所建台灣地震活動 7 分區以及景

國恩等(2011)所提地殼變形塊體模型(block 
model)等，各有其表述目的與劃界範圍，

惟非以區域震源危害度評估為目的。 

有鑑於近年地震觀測技術的進步、紀

錄資料質量的提升、以及耐震安全要求日

益嚴苛，本研究提出一套能滿足目前機率

式地震危害度分析需求、合於台灣地震分
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布與構造特徵之區域震源特徵模型，其特

點為：(1)廣域的空間範圍：模型領域涵蓋

北緯 19°至 29°、東經 115°至 126°及深度

300 公里；(2)稱適的震源分區：依近期台

灣大地構造學說與重定位地震紀錄進行震

源空間分析，並分類有淺源、深源及隱沒

帶地震；(3)寬闊的子分區：巨觀的劃界方

式，適於地震活動相關參數進行空間分

析，如評估平滑分布式地震活動度模型(劉
勛仁等，2018)。 

同時，本研究詳列各子分區的震源特

徵參數的評估結果，包括最大歷史地震規

模、地震發生率、震源深度分布模式以及

震源機制，供為地震危害度分析建立區域

震源模型使用以及計算輸入建檔參考。 

二、區域震源分區劃界 

本研究區域震源分區的劃界方式，主

要參考資訊為：(1)鄧屬予(2004; 2007)所提

台灣地體構造框架、(2)吳逸民等(2016)重
定位歷史地震目錄、以及(3)張喭汝等(2018)
所提台灣隱沒帶板塊界面斷層 3 維幾何模

型。依震源類型共分有淺層震源、深層震

源以及隱沒帶震源三大分區，圖一為各類

分區模型之平面及立體圖示，表一詳列各

子分區的代碼、大地構造屬性及深度範

圍。各類震源分區模型介紹如後。 

表一 本研究區域震源模型各分區說明表 

子分區 
編號 

所屬大地構造 
上界深度 

(公里) 
下界深度 

(公里) 

淺層震源分區 

ZS01 台灣中央山脈及西部麓山帶 0 35 

ZS02 沖繩海槽過渡性地殼 0 35 

ZS03 菲律賓海板塊海洋性地殼 0 50 

ZS04 南海海洋性地殼 0 35 

ZS05 台灣海峽大陸性地殼 0 35 

ZS06 中國大陸大陸性地殼 0 35 

深層震源分區 

ZD01 台灣本島及西南海域 35 300 

ZD02 琉球海溝 35 300 

ZD03 菲律賓海板塊 50 300 

ZD04 馬尼拉海溝 50 300 

隱沒帶震源分區 

ZB01 琉球板塊界面地殼地震區 0 35 

ZB02 琉球板塊內部上部地震區 35 100 

ZB03 琉球板塊內部中部地震區 100 150 

ZB04 琉球板塊內部下部地震區 150 300 

ZB05 馬尼拉板塊界面地殼地震區 0 50 

ZB06 馬尼拉板塊內部上部地震區 50 100 

ZB07 馬尼拉板塊內部中部地震區 100 150 

ZB08 馬尼拉板塊內部下部地震區 150 300 

 

 

 

圖一 各類震源分區模型之平面及立體圖 

淺層震源分區 

淺層震源分區平面的劃界，主要參考

鄧屬予 (2007)基於弧陸碰撞(continent-arc 
collision)演化模式勾劃的台灣第四紀大地

構造框架，以及鄧屬予與林殿順(2004)提出

之大陸性地殼邊界的新生代地體構造，共

圈劃 6 個子分區，即台灣中央山脈及西部

麓山帶區(ZS01)、沖繩海槽過渡性地殼區

(ZS02) 、菲律賓海板塊海洋性地殼區

(ZS03)、南海海洋性地殼區(ZS04)、台灣海

峽大陸性地殼區(ZS05)與中國大陸大陸性

地殼區(ZS06)。經與歷史震央位置與震源

機制套疊結果，顯示本分區模型對地震活

動與錯動模式分布特徵同具代表性。 

對於各子分區深度範圍，係依下述資

料條件與統計分析結果而訂：(1)使用吳逸

民等(2016)自 1991 年至 2015 年 6 月重定位

地震目錄，取地震矩規模(Mw)大於 2.0，排

除隱沒帶地震與震源深度零值地震。1991
年為氣象局進入現代化與密集化地震觀測

之始，而規模 2.0 為早期微震觀測之限度；

(2)參考鄧屬予(2007)的地體構造框架，將

台灣地域二分為大陸地殼區與海洋地殼
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區，依據前述目錄資料各別進行歷史震源

深度累積分布統計，其結果對應 95%信心

水準分別約為 33 公里與 48 公里，如圖二

所示。最後淺層震源分區的下界深度設

定，屬海洋地殼的 ZS03 取為 50 公里，其

餘屬大陸地殼的分區取為 35 公里。 

 

 

圖二 大陸地殼與海洋地殼震源深度統計 

隱沒帶震源分區 

琉球及馬尼拉隱沒帶的區塊模型，係

參考張喭汝等(2018)發表成果，其使用吳逸

民等(2016)重定位地震目錄進行 3 維空間

分析，首先切取 9 處或 7 處垂直於琉球或

馬尼拉海溝走向的剖面，根據各剖面左、

右兩側各 15 公里內的震源分布，以 50 公

里寬度劃設隱沒帶板塊之上、下邊界線延

伸至深度 300 公里處，最後分別對所有剖

面的上、下邊界線以克立金內插(Kriging 
interpolation)法建構隱沒帶 3 維幾何模型。 

據上，本研究琉球及馬尼拉隱沒帶震

源模型各劃界有 4 個呈階梯狀排列的子分

區，由上至下分別為板塊界面地殼地震區

(ZB01；ZB05)、板塊內部上部地震區

(ZB02；ZB06)、板塊內部中部地震區

(ZB03；ZB07)與板塊內部下部地震區

(ZB04；ZB08)。各子分區深度範圍的設定，

參考圖二大陸地殼與海洋地殼的震源深度

統計結果，ZB01 與 ZB05 分別設為 35 公

里與 50 公里；而根據張喭汝等(2018)所示

之隱沒帶震源分布剖面圖，地震活動特徵

約在深度 100 公里及 150 公里有分別性，

故隱沒帶板塊內部劃設有 3 個子分區，最

深處至 300 公里。 

深層震源分區 

觀察前述淺層與隱沒帶分區以外的歷

史震源分布結果，圖三為 Mw 4.0 以上與震

源深度 35 公里以上的地震事件分布，顯示

在台灣北部(東海)及西北部(中國大陸)兩
區域的深部地震紀錄近乎其微，故深層震

源分區主要劃設在台灣左右兩側共四個子

分區，即台灣本島及西南海域區(ZD01)、
琉球海溝區(ZD02)、菲律賓海板塊區(ZD03)
與馬尼拉海溝區(ZD04)。 

而考量震源深度定位誤差以及隱沒帶

板塊厚度變異性，故將隱沒帶板塊內部之

外的深層震源，皆認屬於隱沒帶震源，故

隱沒帶板塊內部分區上、下方未劃設深層

震源分區。對於各子分區深度範圍，緊密

配合淺層與隱沒帶震源分區空間的設定，

ZD01 與 ZD02 上界深度設 35 公里，ZD03
與 ZD04 設 50 公里，最深處皆達 300 公里。 

 

圖三 大陸地殼與海洋地殼震源深度統計 

三、各分區震源特徵參數 

表二詳列各子分區的震源特徵參數，

供為機率式地震危害度分析執行區域震源

評估之參考資訊。本研究以吳逸民等(2016)
根據中央氣象局「地球物理資料管理系統

(GDMS)」地震資料庫進行整合與重定位的

地震目錄為本，完成各子區內所適地震資

料篩選後，各震源參數評估方式分述如下： 
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1. 最大地震規模(Mmax)：子分區內 1900 年

迄今觀測紀錄之最大地震矩規模(Mw)。 

2. 地震發生率：採用最大概似法(Weichert, 
1980)進行G-R關係式 a值與 b值迴歸分

析，並固定當規模為 5.0 時之地震發生

率(N(5.0))，以 b 值及其標準差考量地震

發生之不確定性。使用地震資料已考慮

1900 年至 2015 年 6 月地震目錄時空分

布完整性並去除前/餘震與斷層地震。 

3. 震源深度分布函數：經檢視各類分區震

源深度分布趨勢，建議淺層、深層與隱

沒帶分區各採用常態分佈、倒三角分布

與均佈分布作為機率函數。常態分佈之

均值與標準差，係使用 1991 年至 2015
年 6 月 Mw大於 4.0 並去除前/餘震、斷

層地震與震源深度零值地震之目錄資料

進行統計估算。 

4. 震源機制統計：以滑移角(rake)分有三類

震源錯動型式：(1)逆斷層(30°至 150°)；
(2)走向滑移斷層(-30°至 30°、-180°至
-150°及 150°至 180°)；(3)正斷層(-150°
至 30°)。使用地震資料為 1977 年至 2015
年 6 月 Mw大於 4.0 並去除前/餘震。 

五、結論 

本研究根據近代台灣大地構造框架

(鄧屬予，2007；Teng and Lin, 2004)、最新

歷史地震資料(吳逸民等，2016)與琉球/馬
尼拉隱沒帶 3 維板塊幾何模型(張喭汝等，

2018)，提出一套台灣地區區域震源特徵模

型，以能合於機率式地震危害度分析需用

及國際耐震評估要求，其分區包括淺層、

深層與隱沒帶三類型震源，空間範圍在北

緯 19°至 29°、東經 115°至 126°及深度 300
公里。各子分區幾何劃界詳見圖一及表

一，震源特徵參數如表二，提供地震危害

評估相關應用參考。 

本研究所提震源分區模型，已被近期

「台灣地震危害高階模型建置計畫(Taiwan 
SSHAC Level 3 PSHA Study)」(2015-2018)
納為區域震源模型之一，顯示本模型的發

展基礎及實務應用等各方面，具有一定代

表性與完備度。 

表二 各子分區震源特徵參數統計表 

子分區

編號 
b 值 N(5.0)1 Mmax

2 震源深度分布 
建議函數 

震源機制統計 3

NM SS RV

淺層震源分區 

ZS01 1.006
(±0.044)

1.243 7.3 常態分布 
(μ =12.99, σ =7.38) 44 134 174

ZS02 1.006
(±0.038)

1.942 7.99 常態分布 
(μ =15.75, σ =8.71) 

61 38 4 

ZS03 0.941
(±0.022)

4.867 7.3 常態分布 
(μ =25.14, σ =12.10) 

47 151 293

ZS04 1.243
(±0.101)

0.373 6.31 常態分布 
(μ =20.88, σ =10.02) 10 1 0 

ZS05 0.926
(±0.076)

0.439 6.71 常態分布 
(μ =14.18, σ =7.33) 4 15 9 

ZS06 0.654
(±0.087)

0.293 7.41 常態分布 
(μ =17.19, σ =7.79) 0 0 0 

深層震源分區 

ZD01 0.846
(±0.138)

0.157 6.57 倒三角分布 7 4 3 

ZD02 0.970
(±0.126)

0.292 6.7 倒三角分布 2 11 15

ZD03 0.669
(±0.104)

0.179 7.25 倒三角分布 2 2 0 

ZD04 1.030
(±0.157)

0.239 6.5 倒三角分布 3 4 7 

隱沒帶震源分區 

ZB01 0.935
(±0.021)

5.380 7.7 常態分布 
(μ =19.50, σ =8.44) 57 176 276

ZB02 0.981
(±0.034)

2.687 7.7 均佈分布 34 93 170

ZB03 0.937
(±0.050)

1.140 7.6 均佈分布 15 28 30

ZB04 0.860
(±0.056)

0.926 7.8 均佈分布 7 4 2 

ZB05 1.102
(±0.030)

3.995 7.4 常態分布 
(μ =28.77, σ =13.67) 75 54 112

ZB06 0.996
(±0.054)

1.233 7.4 均佈分布 3 17 28

ZB07 0.912
(±0.131)

0.240 5.57 均佈分布 3 3 6 

ZB08 0.726
(±0.084)

0.400 6.9 均佈分布 6 1 0 

1. N(5.0)表地震矩規模(Mw) 5.0 以上之地震發生率。 
2. 最大歷史觀測地震紀錄之地震矩規模。 
3. NM 表正移斷層(normal faulting)；SS 表平移斷層(strike-slip faulting)；RV 表逆移斷

層(reverse faulting)。 
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東北季風下彰濱外海波浪頻譜發展 

蔡原祥1      鄧崇任2 

摘 要 
離岸風力機支撐結構的設計中，頻率域方法通常使用 JONSWAP 波浪譜計算波浪引

起的疲勞載重。然而目前並不清楚 JONSWAP 波譜是否適用於台灣海峽風浪特性。本研

究使用彰濱外海浮標資料，探討在東北季風時期，在不同波齡下的波譜特性。研究結果

顯示，隨著風速的增加波譜尖峰值能量增加，波譜尖峰值頻率隨風速的增加而減小。在

波齡較小的條件下，亦即海上波浪仍在成長階段，其波譜與 JONSWAP 波譜一致。然而，

在頻譜低頻部分，則有較高的能量，代表彰化外海其海況為風浪與湧浪的混合型式。 

關鍵詞：JONSWAP、東北季風、波齡、波譜 

一、前言 

台灣海峽年平均風速超過 7 m/s，估計

其的潛在發電潛能至少為 6-10 GW。特別

是彰化外海為全世界最優良風場之一，正

進行大型風電場開發計劃。對於風力機的

支撐結構設計，必須了解不同海況(sea 
state)下的波浪頻譜特性。波浪力可經由波

浪能量在頻率域的分布計算而得。在頻率

域方法(frequency-domain method)中，波浪

譜則使用在計算波浪引起的疲勞載重，因

此有必要明瞭現地場址的波浪譜特性。 

較廣泛實際應用於海洋工程的波譜是

Pierson-Moskowitz (P-M)譜和 JONSWAP
譜 (Pierson 1964 、 Moskowitz 1964 、

Hasselmann et al. 1973)。P-M 波譜是根據

在北海長期觀測結果，描述完全發展(fully 
developed)成熟波浪的頻譜。至於著名的

JONSWAP 波譜，則是 1963 年位於丹麥西

海岸北海聯合波浪計畫的觀測結果，代表

在限定風域 (fetch limited) 條件下，波浪

在發展狀態的頻譜特性。JONSWAP 模型

是 P-M 模型的廣義型式，使用於描述海洋

狀態的頻譜尖峰增強因子修正 P-M 譜。 

由於台灣海峽波浪的形成，主要是由

季風所造成，另外加入熱效應產生的海陸

                                                       
1 國家地震工程研究中心副研究員 
2 國家地震工程研究中心研究員 

環流混合產生，與北海的風場環境並不相

同(Tsai et al. 2018)。目前並不清楚是否

JONSWAP 波譜能否描述台灣海峽的波浪

形態。因此使用現場資料驗證 JONSWAP
頻譜的適用性為現階段重要議題，如此才

能使用 JONSWAP 頻譜模擬隨機波浪並用

以設計離岸風力機。 

本研究使用彰濱外海一年浮標資料，

在東北季風條件下，進行波譜計算並與

JONSWAP 譜進行比較。Tsai et al. (2018)研
究顯示，東北季風下彰濱外海是風浪和湧

浪左構成的混合海況。為了量化此一風與

波浪耦合現象，使用波齡 𝐶௣/𝑈ଵ଴，其中𝐶௣

代表波譜尖峰的相位速度，𝑈ଵ଴代表高度

10 m 的風速，區分海況。並在同一波齡區

間下以風速區分不同群組，產生波譜的系

集平均值(ensemble average)。 

二、波譜模型 

P-M 譜描述成熟波的海況，亦即在風

作用下波浪不再吸收能量而成展。其頻譜

公式表示如下： 

𝑆ሺ𝑓ሻ

ൌ ௉ெ
𝑔ଶ

ሺ2𝜋ሻସ 𝑓௣𝑓ିହ𝑒𝑥𝑝 ൥െ
5
4

ቆ
𝑓
𝑓௣

ቇ
ିସ

൩  ，          ሺ1ሻ 
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𝑓表示頻率，𝑓௣ 表示頻譜尖峰頻率(spectral 
peak frequency)，𝐻௦  代表示性波高。௉ெ

表示取決於風速的常數。

JONSWAP 頻譜的特徵為描述在有限

風域條件下的海況，因此波浪不存在完全

發展的情況。由頻譜尖峰增強因子修正 P-
M 頻譜。JONSWAP 頻譜表示如下 

𝑆ሺ𝑓ሻ ൌ ௃
𝑔ଶ

ሺ2𝜋ሻସ 𝑓ିହ𝑒𝑥𝑝 ൥െ
5
4

ቆ
𝑓
𝑓௣

ቇ
ିସ

൩ 𝛾
௘௫௣ቈି଴.ହ൬

௙ି௙೛
ఙ௙೛

൰
మ

቉
    ሺ2ሻ 

其中 g 是重力加速度，௃代表菲利普斯常

數，௃ ൌ ସ൫5𝐻௦
ଶ𝑓௣

ସ/𝑔ଶ൯ሺ1 െ 0.287𝑙𝑛ሻ，
代表頻譜寬度，當𝑓  𝑓௣時， ൌ 0.07，當

𝑓  𝑓௣ 時  ൌ 0.09，γ 為尖峰增強因子： 

    𝛾 ൌ

⎩
⎪
⎪
⎨

⎪
⎪
⎧ 5       𝑓𝑜𝑟 

𝑇௣

ඥ𝐻ௌ

൑ 3.6 

𝑒𝑥𝑝 ቆ5.75 െ 1.15
𝑇௣

ඥ𝐻ௌ

ቇ

1   𝑓𝑜𝑟 5 ൏
𝑇௣

ඥ𝐻ௌ

𝑓𝑜𝑟 3.6

൏
𝑇௣

ඥ𝐻ௌ

൑ 5      ሺ3ሻ 

其中𝑇௣表示頻譜尖峰的周期，𝑇௣ ൌ 1/𝑓௣。 

三、浮標資料分析

一年期浮標資料其觀測時間為 2012
年 8 月至 2013 年 7 月，位置距離彰濱海

岸約 14 公里外海。有關詳細的風速、波浪

測量和浮標特性與浮標上的儀器及其設置，

可參考 Tsai et al. (2018)。由於風速的代表

值是在 10 m 高度，使用冪次律(power law)
將浮標風速觀測高度 2.9 m 轉換為 10 m 高

度的等效風速：

𝑈ଵ଴

𝑈௥
ൌ ൬

𝑧ଵ଴

𝑧௥
൰


 ሺ4ሻ 

其中𝑧ଵ଴為 10 m 高度，𝑧௥和𝑈௥為量測高度

2.9 m 的參考風速和高度，為冪次指數。 
在大氣中性(neutral)條件下，在 10 m高度，

冪指數可近似為：

α  0.1𝜙௠  ቀ
𝑧
𝐿

ቁ                         ሺ5ሻ 

其中𝜙௠ ሺ𝑧/𝐿ሻ ൌ 𝑘𝑧/𝑢∗ሺ 𝑢/zሻ表示無因

次風剪力，描述如下：

௠ ቀ
𝑧
𝐿

ቁ

ൌ ൞
   1 ൅ 𝑏

𝑧
𝐿

,   𝑧/𝐿 ൏ 0 

ቀ1 െ 𝑎
𝑧
𝐿

ቁ
௉

,  𝑧/𝐿 ൐ 0
 ሺ6ሻ

在平坦且均勻的地形下 a = 15，b = 4.7，p 
= -1 / 4。使用 C ++程式結合(4)、(5)和(6)
編寫演算法及疊代程序以計算𝑈ଵ଴，冪指數

的初始值設定為 0.1，其收斂滿足|ூ െ
௢| ൏ 10ିଷ其中1 是o 的下一次疊代解。 

波浪的振幅時間序列由浮標所量測的

垂直方向加速度的積分而得：

ሺ𝑡ሻ

ൌ 𝐻𝑝 ൬ඵሺ𝑧ሷሺ𝑡ሻ𝑑𝑡ሻ𝑑𝑡൰    ሺ7ሻ 

其中𝐻𝑝 表示高通濾波器; z̈ 是垂直方向上

的加速度。對於浮標運動對垂直加速度的

影響，其校正關係式如下：

ሾ𝑥,ሷ 𝑦,ሷ 𝑧ሷሿ
ൌ 𝑻𝑨  ሺ8ሻ 

𝑨表示浮標的三軸向加速度，𝑻表示座標轉

制矩陣，其數學式描述請參考 Edson et al. 
(1998) 

對於東北季風時期，選擇風向位於

350 ൏  ൏ 360和0 ൏  ൏ 45的資料進

行波譜分析，並排除大於 30°的風浪錯位。

資料依照波齡以 0.6,0.8,1.2 和 2.5 為區間

區分，風速區間為 2 m/s。經由 FFT 將 10
分鐘的波浪振幅時間序列轉換為波浪譜並

計算系集平均。 對於混合的複雜海況，區

分風浪和湧浪的標準是當𝐶௣/𝑈ଵ଴ ൐1.2 時，

為成熟的湧浪；當𝐶௣/𝑈ଵ଴ ൏ 1.2則為波齡

小且處於發展階段的波浪。

四、結果與討論

對於大氣中性狀態的東北季風，無論

海況條件，總體平均結果為風速  𝑈 ൌ
11.88 m/s，示性波高 𝐻௦ ൌ 2.5 m，波齡

 𝐶௣/𝑈ଵ଴௡ ൌ 1.05，其波譜計算結果如圖一

所示，尖峰值位於  𝑓௣ ൌ 0.125 Hz 亦即
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 𝑇௣ ൌ 8 s。使用此 𝐻௦ 與 𝑇௣值代入(3)，
計算出尖端增大因子𝛾 ൌ 1。比較結果顯示，

在尖峰處 JONSWAP 頻譜低估波浪能量。

由於 𝛾 ൌ 1 ，因此並無尖峰增大效應，代

表平均海況為發展成熟的 P-M 譜，然而實

際觀測結果顯示，應存在尖峰放大因子才

能符合實際的頻譜形狀。此不一致現象可

能是源自於使用(3)的海況條件如 𝐻௦ 與
 𝑇௣以決定𝛾值。因此就長期觀測平均值而

言，(3)式並不適合於彰濱外海的實際的觀

測值。 

 

 

圖一東北季風下，浮標資料總體平均波譜

與 JONSWAP 之比較 

 

圖二 波齡 1.2 ൏ 𝐶௣/𝑈ଵ଴௡ ൏ 2.5 時，觀測

的波譜並與 JONSWAP 譜的比較。 

另外，JONSWAP 波譜是描述風浪在

成長狀態條件下的不成熟波譜，由圖一可

觀察出當 JONSWAP 譜頻率小於 0.8 時，

無明顯波浪能量存在，此代表在有限的風

域下不存在長浪或湧浪。此現象與台灣海

峽在東北季風吹送下，因為長歷時與大風

域，導致存在長周期波浪，如圖一低頻部

分所示。至於此一低頻湧浪對於離岸風力

機支撐結構物的影響，尚待更進一步評估。 

由東北季風整體長期平均波譜顯示， 
JONSWAP 譜中以 𝐻௦ 與 𝑇௣代表海況特

徵而計算的尖峰增大效應，因為平均的關

係，而未能精確顯現實際的海況特徵。雖

然波浪的成長正與風速大小相關，然而實

際海上波浪受風力作用後成長的原因非常

的複雜，例如風速大時，由於能量由風傳

遞至波浪的延遲效應，在短歷時與短風域

的條件下，風浪未見成長，海面波高增長

並不明顯。另一情況是颱風在上千公里外

的強烈風場，造成的湧浪，可以傳遞到達

台灣海岸，如此將形成現場風速小但是波

浪大的惡劣海象。因此對於風與波浪之間

關係的描述，波齡𝐶௣/𝑈ଵ଴大小，較能實際

描述波浪的特性以及海況。 

 

 

圖三 波齡 0.8 ൏ 𝐶௣/𝑈ଵ଴௡ ൏ 1.2 ，觀測的

波譜並與 JONSWAP 譜的比較 

 

圖四 波齡 0.6 ൏ 𝐶௣/𝑈ଵ଴௡ ൏ 0.8，觀測的

波譜並與 JONSWAP 譜的比較 
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圖二說明波齡在 1.2 ൏ 𝐶௣/𝑈ଵ଴௡ ൏
2.5 範圍內，以風速 2 m/s 為區間所計算的

波譜。在此一成熟波的情況下，除風速

10 ൏ 𝑈ଵ଴௡ ൏ 12因資料樣本數較少，產生

誤差外，頻譜尖峰值能量隨著風速的增加

而增加，尖峰頻率隨著風速的增加而減小，

當 8 ൏ 𝑈ଵ଴௡ ൏ 10  m/s 時，其平均 𝑓௣ ൌ
0.12  Hz。在此海況下所計算的尖峰增大

值均為𝛾 ൌ 1，與所定義之𝐶௣/𝑈ଵ଴௡ ൐ 1.2為
成熟波條件相吻合。大致上浮標觀測的結

果與 JONSWAP譜或是 P-M頻譜具有相當

的一致性。 

圖三說明波齡在  0.8 ൏ 𝐶௣/𝑈ଵ଴௡ ൏
1.2範圍內，在不同風速下的波譜發展。波

譜的成長模式與前述一致，頻譜尖峰處能

量隨著風速的增加而增加，尖峰頻率隨著

風速的增加而減小。圖 2-3 顯示浮標觀測

的結果與 JONSWAP譜或是 P-M頻譜更加

貼近。然而在此波齡較小的條件下，頻譜

形狀較為尖銳狹長，頻譜能量也大幅增加。

雖然平均波齡顯示，波浪仍在發展階段尚

未成熟，但是在不同風速下 𝛾 ൌ 1，因此

由波齡大小所定義與 JONSWAP 譜中由𝛾
定義之波浪發展成熟與否並不一致。浮標

所觀測頻譜可發現，尖峰值左側的形狀較

JONSWAP 略為長陡峭，因此當𝑓  𝑓௣時，

頻譜寬度參數 ൌ 0.09可能需要調整。另

外在較高風速下16 ൏ 𝑈ଵ଴௡ ൏ 18在頻譜低

頻處𝑓 ൏ 0.06時，不同於 JONSWAP 譜，

仍存在明顯的長波浪能量。 

圖四說明波齡在  0.6 ൏ 𝐶௣/𝑈ଵ଴௡ ൏
0.8範圍內，不同風速作用下的波譜發展。

基本上其特性與圖 2-3 所描述一致，然而

頻譜形狀更加的狹長且更符合 JONSWAP
譜的預測。在此波齡更小的條件下 𝛾 值
亦小於 1。如同圖 2-3 的結果，在強風下頻

譜的低頻處仍舊顯示長周期波浪能量，代

表台灣海峽彰濱外海在東北季風強風條件

下，存在長距離發展的長周期湧浪，此與

JONSWAP 的純風浪譜有相當程度的不同。

至於長浪或湧浪對風機支撐結構載重與疲

勞度，甚至是風 - 浪錯位 (wind wave 
misalignment)的影響程度，仍有待更一步

的研究。 

五、結論 

對東北季風條件下波譜特性的研究顯

示，使用波齡對海況進行分類，在波齡小

的條件下，觀測的波譜 JONSWAP譜一致。 
然而，在低頻處觀存在波能表示海面是包

含風浪和湧浪的組合，形成複雜的海況。

此結果與 JONSWAP 頻譜不同。 另外示使

用𝐻௦ 與 𝑇௣所計算的頻譜尖峰增強因子，

在 γ= 1 代表成熟波浪條件，與波齡計算結

果𝐶௣/𝑈ଵ଴需大於 1.2 的條件並不一致。 
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近斷層設計基準地震研究 

簡文郁1      張志偉2      張毓文3 

摘 要 
近斷層地震的幾個基本特徵包括：(1)高地震動值；(2)低頻的速度脈衝(Pulse like)；(3) 

上、下盤效應；及(4)  顯著的永久地表位移。前三者皆為近斷層地震動可能觀察到的基本

特徵，造成的可能原因眾多且交互影響，對結構物耐震設計需求有顯著影響。目前我國

耐震設計規範以近斷層調整因子將近斷層區域之設計基準(需求反應譜)予以提高，唯僅反

映上述的第一項特徵『(1)高地震動值』；對其餘兩項地震動特徵，速度脈衝與上盤效應尚

未充分考量。 

本研究針對台灣第一類活動斷層，採用定值法進行地震動評估。標的活動斷層與其

參考之幾何、斷層型態、地震活動度等參數，主要依據中央地質調查所相關研究報告(地

調所，2012；胡植慶等，2016)彙整，決定評估之特徵地震規模及其再現期。為方便應用，

近斷層設計基準地震以函數型式表達，包含基本衰減函式、上盤效應調整函式及發生機

率調整因子。研究結果針對個別活動斷層提出近斷層設計基準地震建議，以函數形式定

義設計基準地震反應譜值參數，提供耐震設計規範修訂之參考。 

關鍵詞：活動斷層、定值法、上盤效應、設計基準地震 

一、前言 

依據中央地質調查所公告台灣地區活

動斷層斷層共有 33 條，其中，20 條第一

類活動斷層。活動斷層錯動引致大規模地

震，在近斷層區域產生相當大的地震動及

劇烈之地變形。於上個世紀，台灣因重大

災害地震而死亡的人數超過 7780 人(鄭世

楠等，1999)。這些災害地震多數與西部麓

山帶的活動斷層有關，如 1906 年因梅山

斷層錯動所引發的梅山地震、1935 年因屯

子腳及獅潭斷層接續錯動引發的台中烈震、

1946 年與新化斷層相關的新化地震；尤其

1999 年 921 集集地震對整個社會造成極

大之衝擊。集集地震的強烈地震動造成結

構物毀損導致約 2400 人死亡，鄰近斷層

之橋梁、建物因近斷層效應而破壞。 

目前我國耐震設計規範對近斷層區域

之設計基準(需求反應譜)予以提高，唯其

考量僅反映近斷層的(平均)高地震動值，

                                                       
1  國家地震工程研究中心研究員 
2 國家地震工程研究中心助理研究員 
3 國家地震工程研究中心副研究員 

對低頻速度脈衝與上盤效應尚未充分考量。 

二、近斷層設計基準地震 

本研究針對台灣第一類活動斷層，採

用定值法進行地震動評估。為方便應用，

近斷層設計基準地震 S 以函數型式表達，

包含地震動基本衰減函式、上盤效應調整

函式及發生機率調整因子，如式(1)： 

( , , )H P A iS f f f M R                     (1) 

其中， 

S：近斷層設計基準地震，通常以反應譜

定義，為結構固有週期或頻率之函數；   

Hf ：上盤效應調整函式，與斷層之傾角

及工址位置有關；   

Pf ：斷層地震發生機率調整因子，與斷

層地震再現期及上次地震時間有關，

1.0Pf  。 

Af   :地震動基本衰減函式，其常係數 i 由
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迴歸分析求得，M, R 分別為地震規模及

工址之斷層距。 

2.1 地震動基本衰減函式，fA 

本研究針對活動斷層之特徵地震，所

應用的地震動基本衰減涵式(GMPE)
Af 由

一般淺地殼通用式(Phung, 2019)修改。活

動斷層特徵地震為大規模地震(Mw>6.0，

與斷層長度有關)，且破裂至地表(ZTOR=0)，

因此前述淺地殼通用式可以簡化為式(2):   

   
1 10 11 4

2 2
5 6 7

2
8

ln( )

          ( 5) ln

         

A a R N
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   

  



      

   



  (2) 

Sa 表地震動預估值為週期函數，單位 g。 

FR與 FN分別為逆斷層、正斷層型態之設

定因子，依據斷層型態分別設為 0 或 1。 

M  為地震矩規模, MW。 

RRUP為場址距斷層面之最短距離(km)。 

θ1 ~θ11為此通用式之係數。 

為降低地盤效應對 GMPE 基本式之影

響，本研究建議式(2)之係數，以台灣淺地

層之堅硬基盤(Vs30=760m/s)為參考地盤；

分析得到的部分係數對週期的平滑化尚待

改進。以此基本衰減涵式，進行境況模擬

地震動反應比較如圖一所示。圖中比較四

種境況，分別為 (MW7.6,  Rrup=1.0km)、

(MW6.5, Rrup=1.0km)、(MW7.6, Rrup=8.0km)、

(MW6.5, Rrup=50km)，圖一結果顯示境況模

擬之反應譜型尚稱圓滑，應可反映其為中

值反應譜之特性，僅在近距離的條件下於

T=0.25 處略失其平滑性，後續仍可針對各

係數對週期之平滑化改進。 

為驗證本研究基本衰減涵式
Af 之可

靠性，將之與台灣本土的地震動預估式，

如 NCREE06 (Jean et al., 2006)、Chao17 和

Phung17 比較反應譜之形貌(shape)。震源

參數的設定為：當車籠埔斷層錯動產生地

震矩規模 7.65 之地震，震矩規模轉換經驗

式，得到的 ML為 7.3；斷層面傾角 30∘，

測試工址與斷層面的最短距離設定為 5.0

公里。4 個地震動預估式所帶入的距離皆

為與斷層面之最短距離(RRUP)，且測試工址

設定位於斷層之下盤，即皆尚未考慮上盤

效應；平均剪力波速度 Vs30為 760 m/s，各

地震動預估式之結果比較如圖二所示。 

本研究之地震動基本衰減涵式(GMPE)

雖然較 Chao17 和 Phung17 等 GMPE 簡化

非常多，結果顯示，對於活動斷層地震動

之預測仍具有相當之合理性。目前規範地

震分區等相關地震動評估所採用之簡化

GMPE (NCREE06)之評估結果亦繪於圖二比

較；NCREE06 適用之地盤條件之 Vs30 約為

於 400~450 m/s，其結果包含部分地盤效

圖一  地震動基本衰減涵式
Af 之境況

模擬地震動反應譜比較 

圖二  地震動基本衰減涵式
Af 之境況

模擬地震動反應譜比較 
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應之影響，而略高於其他GMPE的預測值，

亦可合理地反映地震動基本衰減涵式的特

性。圖中實線為基本衰減涵式中值加一個

標準偏差之結果(假設各週期之 GMPE 標

準偏差值為 ln 0.6Err  )。 

2.2 上盤效應調整函式，fH 

由實際地震動災害調查與地震動資料

皆顯示，近斷層區域之地震動具有上盤效

應，與斷層相同或類似距離之上盤測站，

其地震動明顯較位於下盤側之測站高(ex.:

圖三)。目前我國耐震設計規範對近斷層區

域之設計基準並未考量上盤效應。 

為能反映上盤效應，本研究依據適用

條件簡化 Donahue(2014)  之模型，將其因

子刪除兩項(原模型之 T4、T5 均設為 1.0)；

換言之式(1)之上盤效應調整函式簡化為:

1 1 2 3( ) ( ) ( , , , )H xf a T T M T R W M     (式 (3))，

其中，T1及 T2分別反映斷層面頃角及地震

規模對上盤效應大小之影響；而 T3 則反映

工址與斷層面幾何關係等距離之效應遞減。 

以車籠埔斷層在 1999 年集集地震錯

動之相關調查資料比較上盤效應與模型

Hf 之差異，如圖三所示。上盤效應調整函

式與斷層幾何及工址位置有極密切關係，

圖三之比較條件或假設為: Vs30=760 m/s、

震矩規模 7.65、斷層面傾角 30∘、破裂寬

度 W=37km。圖三左下圖示意斷層破裂幾

何與測站之位置關係，而左上圖呈現地震

資料與式(2)  基本衰減涵式
Af 之比較。顯

示上盤側測站之地震動值明顯高出
Af 之

預測值，必須加以修正並反應在設計基準

地震，才能獲致可靠之耐震設計。將實測

地震動值與
Af 預測值之殘差比較如圖三

左中所示，並將 Hf 之模型以虛線繪出與堅

硬地盤測站(450 m/s <Vs30<760 m/s)之殘差

比較，顯示二者極為相符，上盤效應調整

函式 Hf 應可配合式(2)適用於台灣地區之

活斷層對堅硬地盤工址上盤效應之評估。 

由 1999 年集集地震之地震動資料顯

示位於下盤測之地震動值較基本衰減涵式

Af 之預測值小，其原因可能來自於軟弱地

盤之濾波效應、斷層滑移效應(fling‐step)或

其他下盤效應，仍有待進一步澄清。 

2.3 發生機率調整函式，fP 

針對近斷層區域的設計基準地震除依

據工址相依地震危害分析 (site‐specific 

PSHA)決定外，ASCE 7‐16 規定亦可以定值

法決定最大考量基準地震(MCE)。惟定值法

無法適當反映單一活斷層在設計壽命內可

能發生特徵地震之機率高低。本研究建議

定值法評估結果再以斷層地震發生機率調

整因子， Pf ，適度調整設計基準地震大小。 

依據中央地質調查定義第一類活斷層

為 1 萬年內曾經活動之斷層，所許多研究

顯示多數台灣陸地之活斷層之再現期均約

數百年至數千年；而其地震特徵符合規模

與再現期可預測模型，可以事後機率理論

評估在未來 TP 年內發生特徵地震事件之

機率，反映時變地震危害(time‐dependent 

seismic hazard, TD‐SHA)之影響。對於有明

確上次地震事件時間的斷層，例如，車籠

埔斷層、彰化、梅山、新化、花東縱谷等

斷層，以時變地震危害評估而得到未來

TP(例如 TP=50)年之發生機率，Pr=P(Te|TP)；

而未能明確調查得到上次地震事件時間的

其他斷層則建議仍以包生過程評估其發生

機率 Pr=TP/Tr。 

建議斷層地震發生機率調整因子， Pf ， 

依據未來 50 年發震機率 Pr決定， 
圖三  斷層境況模擬地震動與上盤效應

比較(車籠埔斷層) 
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其中， 0 0 1,  ,  r rr P P 為常係數，可由 PSHA 分

析結果與定值法評估所得進行敏感度分析

決定，使其能反映 PSHA 之結果，以利規

範朝向以風險考量之設計基準地震(risk‐

targeted design earthquake)發展所需。 

本研究初步建議常係數 0 0 1,  ,  r rr P P 分

別為 0.9、 0.5%及 2%，適用於決定

MCE(2500 年回期設計地震)。 

三、案例比較探討 

以車籠埔斷層為例，相關參數如前所

述(詳圖四)。車籠埔斷層境況模擬地震動

PGA 隨斷層距離 Rx 變化之比較如圖四所

示，  圖中橫軸 Rx 為工址與斷層線(地表破

裂跡線)距離，負值表示位於下盤側，上盤

側工址 Rx 為正；實線為 GMPE 基本函式

Af ，虛線為考量上盤效應之結果(綠色，中

值)，並將考量中值加一個標準偏差之結果

(粉紅色)繪出比較。結果顯示，在近距離範

圍(R<2.0  km)GMPE
Af 之評估結果與現行

規範相當；將上盤效應列入考量後設計基

準地震亦將大幅提高，將對耐震設計造成

較大之衝擊。 

由槽溝調查研究顯示(Chen et al., 2007)

其地震平均再現期約為 350 年 (假設

CV=0.5)，則其未來 50 年發生之特徵地震

之機率約為 0.076%(假設地震再現期之機

率分布依循隊數常態分佈)。以 2.3 節之建

議可取 0 0.9Pf r  (與現行規範約略同)。 

四、結論與展望 
本研究以定值法為基礎，提出近斷層

地震動預測之模型，以函數形式定義設計

基準地震反應譜值參數，可以反應近斷層

工址高震動、上盤效應，並適度反應斷層

未來 50年活動機率，提供耐震設計規範修

訂之參考。惟仍有以下議題仍須考量: 

(1)   本研究尚未考量近斷層地震動速度脈

衝之特徵，後續補充。 

(2) 基本衰減涵式
Af 之參考地盤條件為

Vs30=760 m/s 與目前規範第一類地盤

條件設定不同，因此，應用本研究時之

地盤效應修正因子建議採用 ASCE 7‐16

的模型(ASCE 7‐16 的表 11.4)。 

(3) 上盤效應調整函式與斷層破裂面之幾

何參數相關，建議參考 CGS’16 或

TEM’16 之斷層參數設定，以中值參數

為準(定值法應用)。 

 

 

 

 

 

圖四  車籠埔斷層境況模擬地震動 PGA

隨斷層距離變化之比較 
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台灣耐震設計反應譜查詢系統網之發展與應用 

嚴楚寒1   劉勛仁2   張毓文3   張喭汝 1   簡文郁4 

摘 要 
我國建築物之耐震設計需求相關規定自民國 86 年「建築物耐震設計規範」正式頒布

以來，歷經民國 88 年、94 年及 100 年共三次修改，後續則有民國 102 年及 106 年兩版

草案，目前尚待主管機關審議中。多次的規範條文改制、歷年行政區劃圖及鄰近活動斷

層等資訊的取得不易，常使得使用者在評估工址設計地震時感到不便。國家地震工程研

究中心於 2013 年首次完成「臺灣規範反應譜查詢系統」單機版視窗工具，旨在提升各界

對設計地震查詢之便利性與效率。有鑑於現階段規範朝向依所在行政區在地化發展為目

標，地理資訊系統愈趨重要，本研究延續先前成果，整合地理資訊系統(GIS)與 Google 
Maps API，建構完成初版之線上「耐震設計反應譜查詢系統」。使用者可透過網頁瀏覽器

跨平台、跨裝置地使用此系統，依據地址、行政區域或經緯度進行查詢，可呈現規範對

設計地震之基本要求。同時，可查詢不同性能目標、不同規範版本之結果，並可在 Google 
Maps 上即時套疊工址位置、地質調查所第一類活動斷層跡線或行政分區等圖層，提供學

術研究或結構補強等應用。本網可提供民眾作為耐震設計規範相關科普教育使用，對工

程師則可應用在耐震設計與分析之實務案件，以滿足各界對我國建築物耐震設計需求之

多方需要，並引導對其之進階認識。 

關鍵詞：建築物耐震設計規範、Google Maps API、Flask、HTML5、互動

式資料視覺化、地理資訊系統 

一、前言 

我國建築物之耐震設計需求相關規定

自民國 86 年「建築物耐震設計規範」正式

頒布以來，歷經民國 88 年、94 年及 100
年共三次修改，促使設計地震具體考量工

址地震危害度分析、近斷層效應、盆地效

應與土壤放大效應等影響因素而發展[1]。
除現行使用之民國 100 年所修訂之規範外，

尚有民國 102 年以及 106 年兩版草案。 

為了配合我國耐震設計規範之修訂，

使用者得與時俱進地面對設計係數更新、

判別條件調修、新設參數應用，以及行政

分區改制等諸多異動，使得其在查算執行

以及資料管理上產生困擾與不便。 

本研究延續國家地震工程研究中心於

2013 年首次完成「臺灣規範反應譜查詢系

                                                       
1  國研院國家地震工程研究中心佐理研究員 
2 國研院國家地震工程研究中心助理研究員 
3 國研院國家地震工程研究中心副研究員 
4 國研院國家地震工程研究中心研究員 

統」單機版視窗工具之精神[2]，整合地理

資訊系統(GIS)與 Google Maps API，建構

初版之線上「耐震設計反應譜查詢系統」

（以下簡稱為本系統），將整套系統搬上雲

端，讓使用者能夠跨平台、跨裝置，且無

須安裝任何軟體，直接使用網頁瀏覽器便

能使用。 

使用者可在熟悉的 Google Maps 環境

中依據地址、行政區域或經緯度進行查詢，

呈現規範對設計地震之基本要求。同時，

可查詢不同性能目標、不同時期規範版本

之結果，並可在 Google Maps 上即時套疊

工址位置、地質調查所第一類活動斷層跡

線或行政分區等圖層，提供學術研究或結

構補強等應用。 
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二、耐震設計反應譜查詢系統網 

本系統頁面如圖一所示。此擷圖畫面

為一完整操作後所顯示之網頁頁面。此外，

本系統在撰寫網頁介面時亦導入了自適應

網頁設計(Responsive Web Design, RWD)，
盡可能地考慮不同裝置的瀏覽模式，嘗試

讓使用者在不同的裝置上使用時都能有良

好的體驗。例如以手機瀏覽時，網頁將會

調整為適合手機上使用之配置。 

一般而言，一個網頁要能上線提供服

務，必須要有前端（使用者端）以及後端

（伺服器端）。本系統在前端採用目前主流

之 HTML5 標準開發，配合階層式樣式表

(Cascading Style Sheets, CSS)調整網頁上

各元素之樣式，並撰寫大量 JavaScript 程

式碼，以滿足網頁上的各種動態變化以及

與後端之溝通。後端部分，本系統使用以

Python 程式語言所撰寫的 Flask 套件作為

網頁應用框架，符合微型團隊甚至是獨立

開發者之需求。 

 

圖一 完整網頁擷圖 

 

圖二 行動裝置頁面 

本系統頁面操作上分為三大區塊，即

「輸入工址相關資訊」、「結果係數列表」、

「繪製反應譜」，使用者僅需依序輸入必要

資訊即可完成查詢。順序主要參考現行耐

震設計規範制定設計地震之流程規劃，但

為了提升操作便利性、考慮自適應網頁設

計，並且預留未來更多規範版本查詢之彈

性，整體的流程將會與現行規範略有不同。 

2.1 輸入工址相關資訊 

系統目前提供民國 100、102 及 106 年

耐震設計規範版本查詢。使用者可以地標

名稱、地址、鄉鎮市區里，以及經緯度輸

入查找工址位置。若上述方式皆不適用，

則可「啟動地圖定位模式」，將地圖中心圖

標平移至目標地點進行定位。工址位置輸

入完成後，系統自動調整 Google Maps 定
位至該搜尋地點，並依據輸入的方式不同，

在地圖上標記搜尋地點、鄉鎮市區里的行
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政分區範圍、鄰近斷層線型等。若輸入之

工址位置所在之行政分區必須考慮近斷層

效應，鄰近斷層資訊區塊將自動顯示。同

時，若是輸入之工址位置有一明確之經緯

度（例如以完整地址輸入查詢），工址與斷

層之最短距離將會採用 WGS84 座標系統

自動計算並帶入，並且在距離落入近斷層

效應影響範圍內時自動將其勾選，表示後

續計算設計地震時將會考慮此斷層之近斷

層效應。

2.2 結果係數列表 

在現行規範的計算流程中，工址係數

應為最後計算而得之結果。然而，考量實

務使用情境，此一最終計算結果在本系統

頁面中為預設顯示之第一組結果係數列表，

其餘係數則隱藏於收合之區塊中。此外，

若該工址位址考慮多條斷層之近斷層效應，

則此處顯示之各項工址係數將為考慮各斷

層之近斷層效應計算而得數值中之最大值。 

若使用者不僅想要最終計算而得的工

址係數，則可展開此原為隱藏之計算過程

參數區塊，將規範計算流程中依序使用到

的係數都顯示出來。同時，在此處的近斷

層調整因子（或近斷層震區係數）以及工

址放大係數，表格列數將會依照工址所需

考慮近斷層效應之斷層數量而增減，並以

粗體標示作為最終計算結果之數值。

2.3 繪製反應譜 

使用者可以根據自身需求，在網頁上

即時繪製反應譜，或是將其資料輸出下載。

此外，系統並有多工址反應譜比較之功能，

提供不同工址或規範結果之比較。

圖三 多處工址反應譜比較表

三、設計地震應用案例探討

在此以后里 921 紀念球場作為範例。

該球場座落於臺中市后里區，此案例以民

國 100 年規範進行查詢，搜尋字串為「后

里 921 紀念球場」，地盤分類假設為第一

類。

圖四 后里 921 紀念球場之地理位置 

在此案例中，近斷層調整因子除𝑁஺
஽由

屯子腳斷層控制外，其餘皆由車籠埔斷層

所控制，這同時也反應在反應譜上。從圖

五來看，屯子腳斷層（藍線）具有較高的

設計地震反應譜（實線），車籠埔斷層（綠

線）則具有較高的最大考量地震反應譜（虛

線）。然而單考慮反應譜高度（即工址短週

期水平譜加速度係數𝑆ௌ）並不足以判斷其

是否能成為此工址的設計或最大考量反應

譜，必須連同週期大小一併考慮。

表一 后里 921 紀念球場查詢結果 
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(a) 全週期段 

 

(b) 短週期段 

 

(c) 長週期段 

圖五 后里 921 紀念球場工址反應譜 

以此案例來說，長週期𝑇଴皆為車籠埔

斷層所控制，使得屯子腳斷層雖有較高之

設計地震反應譜，但長週期處卻無法包絡

車籠埔斷層之反應譜，必須額外畫出一條

包絡設計地震反應譜（紅色實線）。短週期

0.2𝑇଴部分，由於屯子腳斷層有著比車籠埔

斷層更小的0.2𝑇଴
ெ，且依然有相當大的𝑆ெௌ，

使得車籠埔斷層雖有著較高的最大考量地

震反應譜，卻無法包絡屯子腳斷層之反應

譜，必須額外畫出包絡最大考量地震反應

譜（紅色虛線）。 

四、結論與展望 

本研究建置了耐震設計反應譜查詢系

統，並將其搬上雲端，讓使用者破除不同

作業系統、裝置間的障礙，僅需網頁瀏覽

器便能操作。本系統提供查詢建築物耐震

設計規範之水平譜加速度係數以及繪製相

應反應譜之功能，並可在熟悉的 Google 
Maps 上以關鍵字等多種方式直覺地查詢

工址，配合地理資訊系統，準確判斷工址

震區，同時自動計算工址與斷層間距離，

自動選取影響範圍內之斷層，簡化大量而

繁複之計算流程。本系統亦可比較不同規

範、不同工址、不同設計目標之反應譜，

也能在 Google Maps 上套疊圖層，做出更

多元之應用。 

目前本系統可提供現行規範即民國

100 年版，以及民國 102 年、106 年兩版草

案之規範查詢。後續將陸續新增過往之規

範查詢，同時嘗試新增更多常用圖層，以

豐富本系統之功能。 

參考文獻 

1. 劉勛仁、簡文郁、張毓文，「設計地震

整合系統發展與應用」，中華民國第十

二屆結構工程研討會暨第二屆地震工

程研討會，論文編號：1126，高雄，2014。 

2. 財團法人國家實驗研究院國家地震工

程研究中心，臺灣規範反應譜查詢介面， 
http://www.ncree.org/DesignSpectra.aspx。 

3. 嚴楚寒、劉勛仁、張毓文、張喭汝、簡

文郁，「臺灣耐震設計反應譜查詢系統

網之發展與應用」，中華民國第十四屆

結構工程研討會暨第四屆地震工程研

討會，論文編號：11006，台中，2018。 

36



 

台灣地區及加州地區之強地動傅氏譜差異比較 

黃雋彥1 林哲民2 郭俊翔3 溫國樑4 

摘 要 
地動預估模式（Ground motion prediction equation, GMPE）現已於世界上廣泛被應

用，發展在地化之 GMPE 可幫助預估未來可能發生之特定規模、距離範圍地震之地動。

但實務上，發展 GMPE 時於許多地區所使用之歷史地震資料庫，常存在缺口如缺少特定

規模之資料。此時，國外地區之地動資料庫即可能對於 GMPE 回歸時外插部分有所幫助，

但其區域差異即應仔細納入考量，包括可能之孕震構造及地質條件不同。本研究中，加州

地區之地動傅氏頻譜（Fourier amplitude spectra, FAS）即首先被使用於與台灣地區之 FAS
進行比較。對於此二區域而言，淺地殼之地震數量較為足夠，對於相同規模、震源距、場

址條件等可進行比較。由初步結果顯示主要之高低頻段之頻譜差異為來自孕震深度對於震

源及場址效應之影響，此明顯之高低頻間之區域差異可幫助 GMPE 作為調整國外之模型

至台灣可使用之模型並延長可信之震源尺度關係，以對於將來可能發生之大地震進行地動

評估。 

關鍵詞：區域差異、台灣、加州、傅氏譜 

                                                                    
1國家地震工程研究中心助理研究員 
2國家地震工程研究中心副研究員 
3國家地震工程研究中心研究員 
4國立中央大學教授 

一、前言 

台灣地區自1990年代開始發展數位化

之歷史地震紀錄，其所記錄之最大規模地

震為 1999 年集集地震，震矩規模為 7.6，
此地震完整地被台灣強地動儀器計畫

（ Taiwan strong motion instrumentation 
program, TSMIP）之測站所記錄。強地動

紀錄對於發展 GMPE 以預估未來可能發生

之地震十分重要。但同時，台灣地區仍缺

少大地震之紀錄，對於更大規模如規模 8
以上欲進行地動預估時，若此 GMPE 於發

展時即存在依定程度之規模或距離缺口，

則也許不適合以此 GMPE 進行預估。同

時，其他曾發生較多地震而有豐富資料之

地區，則可作為補足此缺口之資料庫使

用，以建構完整之 GMPE 預估公式。然而，

通常此國外之地區與台灣存在顯著之地質

構造差異必須加以考量。接著，美國加州

地區之地震資料庫比台灣曾收錄較大之地

震，且測站收錄之距離範圍較台灣為廣，

本研究即首先以加州地區為例確認與台灣

之區域差異，首要目標為淺地殼地震之

FAS 差異，以確認並補上台灣地區於震矩

規模 7.0 至 7.6 或更大規模地震之主要缺

口，以建構未來可應用之 GMPE 使用。 

二、地動資料庫 

美國加州地區之淺地殼地震資料庫為

由美國西部新一代衰減公式計畫（Next 
Generation Attenuation Relationships for 
Western US, NGAW2）所選取而得作為比

較使用，其規模-距離（Magnitude-Distance 
bin, M-R bin）涵蓋之範圍足夠寬廣，足以

提供大規模近震源之地動紀錄。圖一顯示

台灣地區及加州地區之地動資料庫差異，

黑色為加州之紀錄、灰色為台灣之紀錄、

紅色則為本研究作為比較使用之地動資

料。選取兩資料庫相同標準之條件如下，

需同時符合此四項條件則將用以比較區域

差異：規模正負 0.1 範圍間、斷層距（Rrup）
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正負 5 公里內、斷層頂端破裂深度（Ztor）
正負 5 公里內、地表 30 米之平均剪力波速

（Vs30）介於 50m/s 差異內。舉例而言，

紅圈代表此用以比較之資料對為符合

Mw=5.0-5.1、Rrup=75-80 km, Ztor= 20-25 
km, Vs30= 500- 550 m/s。 

 

圖一 加州地區之 M-R bin （黑色圓圈）及

台灣地區（灰色點），紅色圓圈為本研究

所選用以比較之地動紀錄範圍 

三、結果與討論 

圖二為四組地動資料對之比較範例，

由於兩資料庫可信之頻段不同，頻率域之

白色部分為取交集後之可用頻段，圖三則

計算兩筆紀錄對之 FAS 比率。整體而言，

高頻及低頻之表現明顯不同，所以，三個

不同頻率段之平均 FAS 比率則首先被用以

比較，此三組頻段包括低頻部分（可信頻

段或最低 0.5Hz 為底至最高 1Hz，圖三亮

藍色線段）、中頻段部分（1 至 5Hz，綠色

線段）、高頻部分（5Hz 至 20Hz 或可信最

高頻段至少至 10Hz，紫色線段）。圖四則

為各紀錄對之高、中、低頻平均 FAS 比率

分別對於震矩規模 Mw、斷層距 Rrup、Vs30
及 Ztor 之比較圖。初步結果顯示高低頻間

顯著之差異主要影響震源尺度關係（Source 
scaling, Mw）、路徑衰減（Rrup）及孕震

構造深度（Ztor）等。同時，高低頻差異於

場址效應部分（Vs30）則存在些許差異。 

基本上，台灣地區之 FAS 高頻部分於

較大地震（Mw 介於 4.5-6.2 間）較加州地

區之 FAS 為小（圖五），可能由於相對較

小之震源拐角頻率（Corner frequency）或

較小之應力降（Stress drop）所造成，此亦

可由此二區域隨機式點震源模型中所使用

之震源相關項及高頻衰減 kappa 模型差異

所證實（圖六）。接著，加州地區之高頻

FAS 顯現較台灣為快之衰減關係，而低頻

FAS 部分則於長距離處呈相反之特性（圖

七），此特性亦可於隨機式點震源模擬之

區域差異比較而得（圖八）。由此二區域

隨機式點震源模擬之衰減模型顯示，加州

地區之幾何衰減項於全頻段存在較快之衰

減率，而由品質因子 Q 值可見高頻區域衰

減快於台灣地區之 FAS 頻譜，低頻部分則

較台灣地區之衰減為慢。同時，高低頻區

域於高 Ztor 值處皆存較大差異（圖九），

此可能由於孕震深度與加州（15km）與台

灣地區（35-50km）呈明顯不同所致。最後，

FAS 比率之特徵於高頻及低頻部分，對於

場址效應之比較呈完全不同之特性（圖

十）。舉例而言，對於加州地區 Vs30 較低

之較軟弱場址，中頻段 FAS 較堅硬場址為

高，對於相同 Vs30 條件之場址而言，低頻

於堅硬場址（Vs30 大於 400 m/s）較高。

這些特徵為由複合性之效應包括場址放大

及高頻衰減效應綜合而成（圖十一）。 

 

 

圖二 相同選擇比較標準下之 FAS 頻譜比

較圖，紅色為台灣而藍色為加州之頻譜 
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圖三 台灣地區頻譜除以加州地區頻譜之

FAS 比率範例 

 

 

圖四 不同頻段之平均 FAS 比率比較圖。

亮藍色為低頻部分、綠色為中頻段部分、

紫色則為高頻部分。分別對於 Mw、Rrup、
Ztor 及 Vs30 做比較 

 

圖五 將平均 FAS 之特徵對於不同頻段平均

後之與震矩規模 Mw 比較圖，色階同圖四 

 

圖六 隨機式點震源模擬所使用，台灣地區

及加州地區關於應力降及高頻衰減參數 

 

圖七 將平均 FAS 之特徵對於不同頻段平

均後之與斷層距（Rupture distance, Rrup）
比較圖，色階同圖四 

 

圖八 台灣地區及加州地區隨機式點震源

模擬之衰減關係比較圖 
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圖九 將平均 FAS 之特徵對於不同頻段平

均後之與斷層破裂頂端深度（Depth to the 
rupture surface, Ztor）比較圖，色階同圖四 

圖十 將平均 FAS 之特徵對於不同頻段平

均後之與場址條件（Vs30）比較圖，色階

同圖四

圖十一 由速度構造計算之理論台灣地區

及加州地區地殼放大函數。虛線為考慮高

頻衰減後之放大函數，紅線為加州之結

果、藍線為台灣地區之結果，此放大函數

考慮淺層至 16km 深之構造 

三、結論

加州地區及台灣地區淺地殼地震之

FAS 特徵比較於本研究中呈現。擁有相似

條件之地動紀錄被用於分析，其重疊條件

包括震矩規模 Mw、斷層距 Rrup、斷層破

裂頂端深度 Ztor 及場址條件 Vs30 等。初

步分析結果顯示 FAS 於高頻及低頻部分呈

明顯不同。整體而言，台灣之低頻 FAS 較

加州為高，相對地，高頻頻段部分則較為

相近。同時，低頻至高頻之 FAS 差異主要

由震源（應力降）、場址（放大函數及高

頻衰減 kappa）效應所控制。前述二複合式

效應於路徑部分則呈現相反之趨勢（加州

呈較快之衰減關係，為由於品質因子 Q 及

幾何衰減效應合併而得），此些效應綜合

而得台灣地區及加州地區之 FAS 比率不

同。

參考文獻

1. Huang J.-Y., Wen, K.-L., Lin, C.-M.,
Kuo, C.-H., Chen, C.-T. and Chang, S.-C.,
(2017), “Site correction of a
high-frequency strong-ground-motion
simulation based on an empirical transfer
function”, Journal of Asian Earth
Sciences 138, 399-415.

40



以花蓮地震動資料探討現行耐震設計規範中 
地震力折減係數的適用性 

趙書賢1   劉勛仁2   許喬筑3   郭俊翔4 

摘 要 
目前耐震設計規範中的地震力折減係數，並未針對具近斷層效應的地震動做特殊的

規範。但是過去有許多研究指出具近斷層效應的地震動，也就是具有脈衝的地震動速度

歷時，在相同的地震力折減係數下，很可能會導致結構物韌性需求的增加。而在花蓮地

震中，氣象局所部設的強震站所量測到的地震動歷時，部分週期的水平向加速度反應譜

高於現行耐震設計規範所訂定的設計地震反應譜，而且這些歷時大部分都具有近斷層效

應。有鑑於此，本研究以花蓮地震為例，採用 Shahi 與 Baker 於 2014 年所提出的速度脈

衝指標分析方法計算各測站水平方向的速度脈衝指標，以判定其是否含有速度脈衝，並

分析花蓮地震動其地震力折減係數與韌性需求之間的關係，以探討具近斷層效應的地震

歷時對韌性需求的影響，以及評估現行耐震設計規範中地震力折減係數的適用性，相關

的研究成果可供未來耐震設計規範的修訂做為參考。 

關鍵詞：近斷層脈衝型歷時、強度折減係數、結構系統韌性、2018 花蓮地

震、耐震設計規範 

一、前言 

氣象局所部設的強震站在花蓮地震中

所量測到的地震動歷時，部分週期的水平

向加速度反應譜高於現行耐震設計規範所

訂定的設計地震反應譜，代表具該基本振

動週期的結構物在受到該地震動侵襲的時

候會進入材料與結構非線性，導致結構物

進入韌性而損壞並可能造成結構的倒塌。

而耐震設計規範中亦提供了地震力折減係

數，其為結構物基本振動週期與結構物韌

性需求的函數，可用來評估當地震動反應

譜高於設計地震反應譜時，不同基本振動

週期的結構物其韌性需求。過去有許多研

究提出具近斷層效應的地震動，也就是具

有脈衝的地震動速度歷時，在相同的地震

力折減係數下，很可能會導致結構物韌性

需求的增加(Gillie et. al., 2010)，然而目前

耐震設計規範中的地震力折減係數，並未

針對具近斷層效應的地震動做特殊的規範。

                                                       
1 國家地震工程研究中心副研究員 
2 國家地震工程研究中心助理研究員 
3 國家地震工程研究中心佐理研究員 
4 國家地震工程研究中心研究員 

有鑑於此，本研究以花蓮地震為例，分析

花蓮地震動其地震力折減係數與韌性需求

之間的關係，以探討具近斷層效應的地震

歷時對韌性需求的影響，以及評估現行耐

震設計規範中地震力折減係數的適用性，

相關的研究成果可供未來耐震設計規範的

修訂做為參考。 

二、分析方法與成果 

本研究選用花蓮地震中氣象局的強震

站蒐集所得的地震紀錄進行分析，為了得

到各強震站的設計反應譜並與花蓮地震中

該站量測所得的反應譜進行比較，因此本

研究僅選擇具有Vs30資訊(Kuo et al., 2017)
的強震站，共計有 458 個站。為了維持各

強震站觀測紀錄的真實性，本研究並未針

對其進行比例調整，而是依據其兩個水平

方向計算所得的最大反應譜來計算觀測所 
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圖 1(a) 氣象局 TSMIP 強震觀測網所在位

置週期 0.3 秒之 475 年耐震設計反應譜值 

得的地震動反應譜與設計反應譜的比值

Fu 值，Fu 值如果大於 1 即代表觀測紀錄的

反應譜大於設計反應譜，並以遲滯模型計

算各紀錄在該 Fu 值之下的韌性需求。本研

究的設計反應譜採用的是 475 年回歸期的

反應譜值，各強震站位置的設計反應譜值

可參考圖 1。此外為了識別各地震歷時是

否含有速度脈衝，本研究採用 Shahi 與

Baker 於 2014 年所提出的速度脈衝指標

(Pulse Indicator, PI)分析方法(Baker 2007, 
Shahi and Baker 2014)，計算各測站水平方

向的速度脈衝指標，以判定其是否含有速

度脈衝，以及速度脈衝的主要週期 Tp 
(Pulse Period)，以評估近斷層效應對結構

韌性需求的影響。 

本研究所選用之花蓮地震中觀測所得

各記錄計算所得之各週期的 Fu 值可參考

圖 2，其中所有紀錄的計算結果標示為藍

點，而紅色圈圈則是另外標示具有速度脈

衝的紀錄。由分析結果可以發現花蓮地震

中各測站觀測所得的短周期反應譜(週期

小於 1 秒)幾乎都小於設計反應譜，然而大

約有 2-10 筆觀測紀錄所得的長周期反應

譜(週期大於 1 秒)大於設計反應譜，且其

皆具有速度脈衝。圖 3 為地震動反應譜與

設計反應譜的比值 Fu 超過 1 的測站之空 

 

圖 1(b) 氣象局 TSMIP 強震觀測網所在位

置週期 3.0 秒之 475 年耐震設計反應譜值 

 

圖 2 花蓮地震中氣象局 TSMIP 強震觀測

網觀測所得的地震動反應譜與設計反應譜

的比值 Fu 大於 1 的分析結果與數量 

間分佈圖，由圖 3 可以發現周期三秒之 Fu

值超過 1 的測站幾乎都位於臨近斷層的區

域，由此可知近斷層效應對長周期結構耐

震需求的影響甚鉅。 

接著本研究採用可考慮雙軸遲滯行為

互制的非線性單自由度系統(Chao et al., 
2009)來計算各地震紀錄再給定的 Fu 值之

下，可能引致的結構韌性需求，並與規範 
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圖 3(a) 地震動反應譜與設計反應譜的比

值 Fu 大於 1 的測站空間分佈圖(T 0.3 sec) 

所訂定之 Fu-μ 曲線進行比較。該分析方法

可以將兩個水平方向的地震紀錄同時輸入，

可考慮地震紀錄可能造成結構再反應譜最

大值的方向造成降伏與在平面上發展塑性

的行為，此外為了得到較為保守的分析結

果(趙書賢等，2003)，本研究假設結構的非

線性行為為完全彈塑性，不考慮鋼筋混凝

土可能導致的擠壓型遲滯迴圈以及結構勁

度與強度的衰減。

圖 4 為花蓮地震中各地震紀錄在不同

周期的 Fu 值之下可能引致的韌性需求，如

藍色標示所示，其中具速度脈衝的地震紀

錄則另外以紅色標示，以及耐震設計規範

建議的折減係數，如黑色虛線所示。以圖

4 的分析結果來看，雖然具近斷層效應的

地震紀錄確實可能引致較高的韌性需求

(如週期 0.2 秒與週期 0.25 秒的分析結果

所示)，不過大部分的紀錄所引致的韌性需

求都比耐震設計規範所訂定的建議值來的

低，僅有週期 2 秒時有部分記錄所引致的

韌性需求會稍微高於規範的建議值，該現

圖 3(b) 地震動反應譜與設計反應譜的比

值 Fu 大於 1 的測站空間分佈圖 (T 3.0 sec) 

象可能與大部分的紀錄脈衝周期都大約為

2 秒左右有關，由此可知耐震設計規範所

建議的韌性需求仍具一定程度的保守度，

因此仍可適用於具近斷層效應的地震紀錄。 

三、結論與展望

本研究以花蓮地震為例，分析花蓮地

震動其地震力折減係數與韌性需求之間的

關係，以探討具近斷層效應的地震歷時對

韌性需求的影響，以及評估現行耐震設計

規範中地震力折減係數的適用性。以花蓮

地震中各地震紀錄的分析結果來看，雖然

具近斷層效應的地震紀錄確實可能引致較

高的韌性需求，不過大部分的紀錄所引致

的韌性需求都比耐震設計規範所訂定的值

來的低，由此可知耐震設計規範所建議的

韌性需求仍具一定程度的保守度，因此仍

可適用於具近斷層效應的地震紀錄。未來

本研究將針對台灣過去顯著的地震事件，

挑選合適的地震紀錄並以相同的方式進行
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分析，以更進一步確認具近斷層特性的地

震紀錄其可能引致的韌性需求與現行耐震

設計規範中地震力折減係數的適用性。 
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圖  4 地震動反應譜與設計反應譜的比值 Fu 與韌性需求的關係圖(黑色虛線為

耐震設計規範所訂定的 Fu-μ 關係曲線，紅色標示代表該紀錄具速度脈衝) 
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監測氣體成分變化與士林地震相關討論

1李曉芬、大屯火山觀測站團隊 

摘 要 
大屯火山群（TVG）是一座活火山，位於台北市區以北約 15 公里處。鄰近地區還設

置了兩座核能電廠; 因此，仔細監測火山活動對台灣北部居民至關重要。 在過去的十年

中，研究團隊定期收集火山噴氣樣本，用以記錄化學成分和氦同位素比值的變化。結果

顯示 TVG 的火山活動穩定。而就在 2014 年 2 月 12 日，研究區域內發生芮氏規模 4.2 的

地震。地震發生後，部分噴氣孔氣體中的 HCl 濃度急劇增加，並有時間和空間上的變化。

這樣的結果對於建立描繪 TVG 熱水系統的詳細模型非常有用。這些研究數據將填補目前

TVG 對熱液系統分布知識的空白處，它們可以為闡述台灣北部的構造環境提供重要信息。 

關鍵詞：大屯火山群，地球化學，火山流體，士林地震

一、前言 

台灣位於歐亞大陸板塊和菲律賓海板

塊的交接處，地質構造複雜。大屯火山群

位於台灣北部，分佈範圍約250平方公里。

關於大屯火山的活躍度，氦同位素的分析

研究指出，大屯火山群之火山噴氣平均有

60%以上氦氣源自地函端成分，暗示台灣

北部地底下可能存在一岩漿庫，而在大屯

火山地區所觀測到的微震資料也反應出在

大屯火山底下有流體或是岩漿活動的反應，

在台北盆地岩心的沉積物中發現有原生的

火山灰，由礦物成分推論為鄰近大屯火山

群噴發的產物，經由地層層序控制推論此

一噴發事件年輕於 2 萬年前。在七星山山

麓發現了新鮮的火山灰，進一步把噴發時

間推論到距今 6000 年前。Lin (2016)更利

用震波推遲方法和影子的概念，找出大屯

火山群的岩漿庫位於東北區，深度約為 20
公里。這些都是大屯山仍為活火山的證據。 

而在 2014 年 2 月 12 日凌晨(當地時

間)，在大屯火山群區域內發生芮氏規模

4.2 的有感地震，這是近十年來在本區測得

規模最大的地震。中央氣象局發布的震央

位置約位於七星山東南方，震源深度接近

6 公里。由於多項研究已證實大屯火山是

1  國家地震工程研究中心專案副研究員 

活火山，對於此地震是否與火山活動有關

引起各界高度關注。

近十年來，本研究團隊維持每月一次

的頻率採集大屯火山群區域內的主要噴氣

口，分析其氣體成分和氦同位素比值。在

地震過後，我們發現火山氣體成分組成上

出現一些變化，本文將就這些變化討論地

震和熱液系統間的關係，並試圖描繪出熱

液系統在此處的分布狀況。

二、採樣與分析方法

目前我們選擇大屯火山群區域內最重

要的 5 座噴氣口監測，每月定期採樣分析

其氣體成分和氦同位素比值變化。採樣地

點詳見圖一。我們使用大多數火山學家所

使用的吉氏瓶(Giggenbach Bottle)進行採

樣。目前所使用的吉氏瓶體積約為 170 毫

升，內置 50 毫升鹼液。採集回來的氣體先

使用配置有 2 個熱傳導感應器(TCD)和 1
個 火焰離子化感應器( FID)的氣相層析儀

分析未凝結氣體，再使用離子層析儀分析

溶解於鹼液中的氯離子和硫酸根離子濃度，

最後再使用自動滴定儀計算 CO3
2- 和

HCO3
-的濃度，總計可分析包括 H2O、CO2、

H2S、SO2、HCl、CH4、N2、H2、He、Ar、
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CO 等氣體。我們另外使用碘液來獲得

SO2/H2S 的比值。氦同位素部分則是以具

備雙閥的真空玻璃瓶收集樣品，再使用台

大地質科學系的稀有氣體質譜儀分析。 

 

圖一 採樣位置分布圖。星號顯示地震震央。

DYK, Da-You-Keng; SYK, Shiao-You-Keng; 
SHP, She-Haung-Ping; BY, Ba-Yan; LHK, 
Liu-Huang-Ku. 黑線是本區重要構造線山

腳斷層，紅線為圖四所使用的 A-A’剖面 

三、分析結果與討論 

由於地震發生時間為 2014 年，本研究

中呈現 2013-2014 年兩年間的資料。世界

上大多數的低溫火山噴氣組成，主要以水

氣為主，除水之後為二氧化碳。大屯火山

地區的噴氣組成水氣為 92~96%，二氧化

碳為 5.3~9.3%，另外為硫化物、氮氣、甲

烷等。氯化氫的濃度雖然除大油坑地區外

普遍不高，但卻是大屯火山地區相當敏感

的氣體指標之一，對岩漿活動或是區域流

體活動的反應相當明顯(Lee at al., 2008)。
由於水氣較容易受到外界影響，例如採樣

時採樣管的角度擺放，或是受到淺部含水

層的影響等，因此在這邊我們是使用除水

後的氣體組成，也就是所謂的”dry gas”來
做主要討論。在本研究中，我們根據過去

的經驗，主要以本地區較具代表性的幾個

指標來進行討論，包括氦同素比值、噴氣

孔的溫度、CO2 濃度變化、氯化氫的濃度

變化以及 St/CO2 比值等(圖 2 及圖 3)。 

除氯化氫濃度變化之外，其他指標在

本次地震前後相對穩定並沒有明顯改變，

顯示大屯火山區域深源岩漿性氣體並無明

顯增加或減少，初步排除此次地震和岩漿

活動有關。 

 

圖二 在地震前後的幾個指標並無明顯改

變，包括氦同位素，溫度、二氧化碳濃度

(dry gas)以及 Stotal/CO2 比值變化 

 

圖三 噴氣中的 HCl 濃度在地震過後的變

化。大油坑濃度見右側綠標 

以長久火山監測的角度來看，國外有

相當多的案例都是在火山噴發前會有明顯

的改變。但是若是談到氣體改變究竟是地

震發生前或是發生後，在大屯火山地區的

長期監測過程中，我們都有觀察到類似的

變化，但更多的都是在規模較大地震發生

後，氣體成分才隨之改變。0212 的地震是

本地區近 10 年來規模最大的地震，在地震
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發生前並沒有明顯的氣體成分變化。而我

們在地震過後立即進行當月份的採樣在地

震發生過後，相對位於東北方向的噴氣口，

包括大油坑、八煙與四磺坪三處，其氣體

成分中的 HCl 濃度卻巨幅增加，並持續了

2 個月後恢復正常值。從圖 3 中可以發現，

大油坑在地震過後最先發生變化，接著才

是八煙和四磺坪，而這三處噴氣口發生變

化的先後次序和距離震源遠近的空間分布

呈現一致。 

我們曾提出在大屯火山群底下應該存

在不只一處的水體，至少有一處深部熱水

系統位於 1200 公尺左右，和一處淺部熱水

系統位於 600 公尺(Lee et al., 2008)。當岩

漿中的氣體在上升過程中經過較深部的熱

水系統時，大多數的酸性氣體(HCl, SO2)便
溶解其中。因此若是有較多深部流體進入

淺部的熱水系統時，便會影響到噴氣中的

組成成分改變。本次地震的深度為6公里，

極大的可能影響了兩處熱水系統，造成原

本通道順暢的大油坑、八煙和四磺坪地區

有更多深部物質侵入，因而HCl大幅增加。

但因為僅是兩處熱液系統之間的作用，因

此看不到有岩漿侵入的訊號。而且 HCl 的
突然增加到回復正常僅有兩個月時間，可

能是地震過後深部熱液上湧到淺部，造成

pH 值突然改變，HCl 短時間內被大量釋出，

之後系統恢復穩定，HCl 濃度隨即恢復正

常。 

然而在較靠近震源的小油坑，氣體成

分中的 HCl 卻詭異地完全沒有變化，同樣

的情況在更西南側的硫磺谷也被觀察到。

Murase et al. (2014)曾指出小油坑和大油坑

地區底下分別顯示了一個收縮源和膨脹源。

小油坑和大油坑之間的熱液系統或地下水

系統或許有相通，不過深部流體在通往大

油坑的通道相對順暢。或許這樣的說法可

以用來解釋小油坑和大油坑在這次地震過

後在 HCl 濃度變化上相異的原因。不過從

本次地震後的化學變化看來似乎更傾向這

兩處地區的熱液系統並未連通。從大屯火

山群的微震資料顯示，這些微震分布大致

上可以區分成三個獨立區塊。由於本地微

震大多是因為流體在底下通道內移動而產

生，這種獨立區塊的狀態似乎也顯示其底

下沒有相通。 

鄒惠雯(2011)在碩士論文嘗試利用溫

泉及噴氣中的硫同位素去建構大屯火山群

溫泉形成的模式。在她的模式中，直接將

大油坑和小油坑劃分為完全分開的兩個個

體。小油坑溫泉和噴氣幾乎完全受控於淺

部熱液系統，這樣的構想也解釋了為何在

本次地震中小油坑的氣體組成幾乎沒有受

到影響。另外在她的模式中認為在大油坑、

八煙和四磺坪間應該有通道存在。溫心怡

(2016)在大屯山的土壤氣調查結果認為在

東北區域的大油坑、八煙是同樣的氣體來

源的，四磺坪雖然有不同的逸氣管道，但

在淺部應該是大油坑或八煙是相通的。而

小油坑和硫磺谷地區則是獨立在外。 

高的氦同位素比值指出小油坑有來自

深部岩漿的證據，因此不可能完全沒有深

部物質影響。大屯火山群噴氣口的氣體成

分組成主要由淺部水體加熱的蒸氣組成，

來自深部的流體較多或較少會影響到這幾

個主要噴氣口氣體組成間的差異。就目前

的資料看來，大油坑、八煙和四磺坪與深

部流體間的交換較容易，是指這地區的通

道裂隙可以更好的提供深部流體上湧的條

件。小油坑和硫磺谷則是在上下兩個熱液

之間的通道較為封閉。我們猜想應該是小

油坑受到淺部水體的影響遠大於來自深部

的流體，因此即使有部分深部流體上湧，

影響也被大量稀釋而淡化。噴氣中冷凝水

的氫氧同位素分析結果顯示，硫磺谷地區

是偏向獨立的地下水系統，其來源可能是

雪山山脈或其他的地區的地下水補注，和

大屯火山地區其他噴氣口主要以天水/降
雨補助的氫氧同位素略有不同。 

根據本次研究以及過去的地球化學和

地球物理調查基礎上，我們重新描繪了大

屯火山群地區的熱液模式(圖 4)。大油坑、

八煙與四磺坪地區之間在淺部熱液系統有

相互通道連接。而小油坑地區有大量的淺

部水體，造成來自深部流體的訊號被大幅

降低，並且可能和其他噴氣口之間相互獨
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立。硫磺谷本身就位於火山地區的外圍，

擁有獨立的淺部熱液系統。

另外值得注意的一件事是大油坑的氦

同位素比值變化。我們所使用的是經過空

氣校正後的氦同位素值，並且將嚴重空氣

混染(4He/20Ne 空氣比值約為 0.38，我們將

<0.8 的值都挑除)的資料挑除。大油坑地區

底下的裂隙和通道較其他地區發達，亦是

指此地區地質較為脆弱容易崩塌。在地震

發生後連續兩個月在大油坑噴氣口的氦同

位素都受到嚴重的空氣混染。過去也曾經

有因為人為失誤造成空氣混染的情形，一

般而言我們會剃除這些汙染的樣品不予討

論。然而大油坑的這個狀況和人為失誤的

情況稍有不同，事實上我們在第一個月採

集到嚴重空氣汙染的標本後，對大油坑的

採樣就更加嚴謹，但是在次月仍然是同樣

的結果，而且若是說連幾個月的失誤僅發

生在大油坑地區也太不合乎常理。根據長

期的氦同位素結果發現，雖然不是一定會

發生，但是在某些地震過後的確觀察到氦

同位素比值下降的現象，其原因可能是因

為地震導致更多地殼訊號加入，或是更多

空氣滲入造成。因此或許在之後我們看到

氦同位素是空氣混染的結果時，也應該考

慮到是否是其他原因，如地震或崩塌造成。 

圖四 大屯火山地區熱液系統模式圖，修改

自 Wen et al (2016)。其中 A-A’剖面見圖 1
所示。岩漿位置根據 Lin (2016)，約在地底

20 公里處。 

四、結論

在 2014 年 2 月 12 日的地震前後，根

據噴氣口採樣中的氣體成分組成，包括氦

同位素值、二氧化碳濃度、St/CO2 比值以

及溫度變化都相當穩定，顯示無深部岩漿

物質加入到舊有系統中，因此排除了本次

地震與岩漿活動之間的關聯。然而根據幾

處噴氣口氣體中HCl濃度大幅增加的變化

顯示，本次地震可能影響了深部的熱水系

統，導致一次深部熱液短暫侵入事件，造

成 HCl 大幅度變化。而約兩個月之後淺部

系統恢復正常，HCl 濃度也回復過去背景

值。而本次 HCl 濃度變化呈現出在五個採

樣點有空間上的區別，可能和底下淺部和

深度熱液系統間通道順暢度相關。結果顯

示大油坑、八煙和四磺坪之間至少淺部流

體有相連，並且在地震過後有時序上的變

化，距離震源較近的地區影響較早，反之

則較慢。小油坑受到淺部熱液影響的程度

遠大於深度流體，且似乎是和大油坑之間

無相連接。硫磺谷本身有獨立於其他噴氣

的熱液系統，在本次地震並未受到影響。
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大屯火山監測-地震活動度變化分析 

賴雅娟1 張麗琴2 林正洪3 史旻宏4 

摘 要 
建立火山即時監測系統，採用多項地球物理與地球化學方法，包含微震監測、地

殼變形監測、火山氣體與溫泉水監測、地溫及噴氣孔即時影像監測等。目的是為了瞭

解火山形成的機制和噴發的行為，進而預警可能的火山活動，降低火山災害可能造成

的損失。當地底下的岩漿或者熱液系統開始活動，會伴隨許多微小的地震活動，因此

透過高密度的地震網，詳細監測大屯火山區域的地震活動度時間變化情形，以了解大

屯火山區的活動特性。 

   關鍵詞：大屯火山群、火山監測、火山噴發、地震活動度 

                                                                    
1 國家地震工程研究中心專案副研究員 
2 國家地震工程研究中心專案助理研究員 
3 國家地震工程研究中心強地動組長、中央研究院地球科學研究所研究員 
4 中央研究院地球科學研究所博士後研究 

一、背景 

近年來世界各地火山噴發時有所聞，

有些噴發甚至造成當地的傷亡，包含 2014

年日本御嶽火山的蒸氣噴發造成數十名登

山客死亡，2018 年瓜地馬拉的富埃戈火山

噴發，伴隨的火山碎屑流造成近 200 人死

亡及無數村莊掩沒，而同時期美國夏威夷

基拉韋厄的火山活動雖未造成傷亡，但也

造成巨大的住宅損失。這些火山活動及伴

隨的地震事件，一再顯示出火山災害對人

類社會活動的威脅性，不但對於生命安

全，對居住財產，生態環境等都存在著巨

大影響。而緊臨台北都會區的大屯火山

群，又是否存在著火山活動的威脅呢？ 

大屯火山群的高氦同位素值（Yang  et 

al.,  1998）顯示，大屯火山下應存在岩漿

庫，而透過定年（Belousov et al., 2010）最

近一次噴發時間為 6000 年前，種種證據皆

顯示大屯火山仍屬於活火山（Murase  et 

al.,2014; Pu et al., 2014）。而大屯火山觀測

站研究團隊更透過大屯山區佈設的地震

網，由觀測到的 S 波陰影及Ｐ波延遲現象

證實大屯火山群下岩漿庫存在（Lin, 2016）。 

台灣北部的大屯火山群及龜山島仍有

明顯的火山活動，地表的地熱活動仍非常

活躍，溫泉、地熱、噴氣孔等活動明顯。

大屯火山緊鄰大台北都會區，距離不過 20

公里，任何活動皆與數百萬人的生命財產

安全息息相關，因此對於大屯火山群持續

的系統性監測與研究是不可避免，也是刻

不容緩的。目前火山即時監測系統，採用

多項地球物理與地球化學方法，包含微震

監測、地殼變形監測、火山氣體與溫泉水

監測、地溫及噴氣孔即時影像監測等。除

建立大屯火山區的各項長期觀測資料庫，

了解其各項數據的特性，也希望可瞭解火

山形成的機制和噴發的行為，進而預警可

能的火山活動，降低火山災害可能造成的

損失。 

二、地震監測網 

為監測大屯火山的地震活動，2003  年

開始設置寬頻地震站，  為提高地震解析能

力持續增加測站數量，至 2007 年已達 12

處。而後於 2008 年為提高訊號解析能力，

增加定位精準度，安裝 Guralp CMG‐6TD 地

震儀，至 2013 年大屯火山區的寬頻地震測
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站數量已達 20 處，該時期地震數量大幅增

加，主要反應地震網偵測能力的提升。至

此時地震網分佈範圍主要七星山至大油坑

區域為主，2014 年開始為增加大區域地震

定位的包覆性，於外圍增加一圓形小陣

列，大幅提高該地震網的解析範圍。 

 

圖一  大屯火山群的寬頻地震網 

目前大屯火山微震監測網共設置40個

寬頻測站，高密度的測站分佈，不論是低

頻深部的內部震動，還是岩漿經過內部通

道，因壓力可能產生的窄頻噪音，皆可清

楚記錄到。 

三、背景地震活動度 

當地底下的岩漿或是逐漸往上湧升的

過程，造成圍岩壓力的改變，會伴隨許多

微小的地震活動。透過密集的地震網觀測

可偵測這些微小的地震活動，用以辨識火

山活動情形甚至預估可能噴發的時間與地

點，因此微震的空間分佈及時間密集變

化，就必須密切注意。 

從大屯火山群的地震監測顯示，微震

多發生於山腳斷層東南側，且分佈型態具

具明顯群聚的特性，主要分佈於七星山及

大油坑附近地區的淺部地殼。震源深度除

2014 年士林地震序列外，其餘多小於五公

里。 

 

圖二  2004 年至 2017 年微震分布圖 

微震分佈主要集中於幾個區域，分別

將七星山、大油坑、八煙分別以地震群 1，

2，3 表示。七星山的地震群 1 與分佈在擎

天崗至大油坑區域的地震群 2，深度皆比八

煙、磺嘴山區域的地震群 3 深度淺，主要

震源深度為地表至 2.5 公里，而八煙微震深

度可達 4 公里。另外，值得注意每群地震

間皆為明顯的低地震活動度區域，暗示在

大屯火山區底下的構造應相當複雜，相當

破碎，而每群地震對應的形成原因也可能

不同。 
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圖三  微震群分佈及深部剖面

平均而言，每月在大屯火山區域約發

生 150 至 200 起地震，這些地震規模皆相

當小，多數規模小於 1.0，每月僅有約 1‐2

起地震規模大於 1.5。   

另外在大屯火山區域偶爾會發生群

震，群震指短時間發生多次微震，且震源

位置相近、規模接近，而且無明顯較大規

主震。這與一般活動斷層帶的微震活動極

為不同，為火山區域特殊的訊號，成因為

區域的熱液系統或岩漿活動。

圖四  大屯火山區域微震數量統計圖

四、近期地震活動度時空變化 

大屯山區的微震雖平均值為 150 至

200 起，但每月微震數量變化相當大。特別

是 2018 年微震數量最多時當月可達 486

起，為平均數量 2‐3 倍，11 月時微震數量

大幅降低，數量僅有 81 起。 

整體而言，自 3 月開始持續數個月地

震活動度較高，至 10 月地震活動度降低。

整年度微震分佈情形，震源仍主要分佈於

七星山、大油坑附近，與過去的背景地震

活動度一致，但值得注意是今年度大油坑

至八煙區域的地震活動較七星山區域活

躍，且發生多次群震，顯示該時期為地下

的熱液系統活動增加，比對地殼變形、地

溫量測及地球氣體化學成分並未發現明顯

的同步異常，表示雖區域熱液活動增加，

但活動範圍、規模仍有限。仍應持續監測

累積長時間監測資料，了解大屯火山區的

地震活動度變化是否具有長、短週期變化。 

圖五  2018 年大屯火山區域微震統計圖 
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圖六  2018 年大屯火山區域每月微震分布圖 
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以克利金法針對震測資料建立三維地形波速分布之研究 

楊炫智1  許尚逸 1  劉勛仁2  盧志杰 1  張為光 1  許雅涵3 

摘 要 
在過去針對核能電廠之地盤反應分析或是結構土壤互制分析之中，所應用的分析技

術皆在一個重要假設條件下進行，亦即假設電廠下方的地層分布條件為一水平地層，依據

電廠之地質鑽探資料建立模型並進行一維波傳分析所得到的結果，故無論分析方法是在頻

率域或時間域都無法跳脫該假設條件，但在現實狀態中地質條件必然不是水平分層，為

此，傳統分析方法以考量土壤條件變異性的評估方式涵蓋土層與地質條件變異的議題。由

此可知，若能藉由現行各種地質調查與地球物理探測技術並搭配統計分析方法勾勒完整地

質分布，除可依此瞭解地層構造的實際狀況外，更可作為後續分析與創新研究的基礎資

料，發展不同以往的地盤反應分析流程與方法；為此，本研究欲嘗試以廠區既有之震測資

料發展一套建立三維地層波速資料的流程，選用空間統計常應用之克利金法進行統計內插

計算，並於所建立的三維地層中比對既有鑽孔資料，藉由正確的鑽孔資料驗證三維地層的

準確度與變異性，藉由比對結果發現，確實可藉由本研究所建立的流程建立一具代表性的

三維地形波速模型，而此流程與模型將可以作為後續地盤反應分析精進方向與研究應用之

基礎。 

關鍵詞：三維地層分布、克利金法、地盤反應分析

                                                                    
1 國家地震工程研究中心副研究員 
2 國家地震工程研究中心助理研究員 
3 國家地震工程研究中心專案佐理研究員 

一、前言 

目前針對核能電廠之地盤反應分析程

序主要仍停留在水平地層之一維波傳分

析，藉由廠區內部之鑽孔資料所得之土壤

參數與分布進行模型建立，搭配土壤在最

佳評估(BE)、上限評估(UB)以及下限評估

(LB)三種土壤變化參數狀態或隨機變數條

件(RVT)的結果進行討論，藉由包絡不同分

析之結果呈現整個廠區的場址效應，但其

仍無法脫離假設水平土層分析評估的限

制，也因此無法反應在真實地層條件中所

包含的變異條件，諸如傾斜地盤、堅硬或

軟弱夾層等異質性變化。 

因此，如何勾勒一廠區下方地層的空

間分布實為一重要議題與考驗，目前針對

地質調查的方法有許多種，諸如鑽孔可以

取得現地土樣進行試驗求得土壤性質，並

可搭配地球物理探測方法如懸盪式速度井

測(suspension P-S logging)求得波速分布，

但這仍為單一孔位的結果，當然若能規劃

進行大範圍且密集的鑽探分析將可以求得

電廠下方真實的三維地層條件，但如此一

來將消耗大量的人力、物力以及金錢與時

間的損失，而若以少數孔位進行三維地層

模型的建立，又不免發生外插變異性與參

考資料過少的疑慮；有鑑於此，本研究欲

以地球物理探測中之震測方法，藉由折射

與反射的理論所建立出之二維震測剖面為

基礎，並選擇空間統計方法統計分析出電

廠下方土層的變化，描繪出三維地形波速

分布，並藉由截取三維地層中對應廠區內

真實鑽孔的空間位置波速剖面進行比對，

用此調校三維地形波速模型的正確性；藉

由建立三維地層的流程與結果可使分析人

員更容易瞭解電廠下方地層分布，同時，

更可以作為後續分析的基礎資料，用以發

展多維度之地盤反應分析方法。 
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二、分析標的與分析程序

1. 分析標的

本研究針對既有電廠蒐集之資料進行

評估與比對，選用一曾經進行震測試驗的

電廠作為示範案例，該電廠除具有 3 條震

測剖面的震測資料外，於其廠區內部更有

均勻分布的 10 孔鑽孔，該鑽孔為不同時期

進行試驗的結果，依試驗時期將其區分為

A、B 以及 C 類三種編號，同時每個鑽孔

皆有波速量測的結果，如此一來，便可藉

由三維地形波速模型與鑽孔資料的比對驗

證模型的可信度，該廠區的震測測線與鑽

孔位置分布如圖一所示。為有利建模程序

與後續討論，於圖上可以發現實際建立三

維地形波速模型範圍大於測線區域，模型

尺寸為 750m*700*50m，並先著眼於剪力

波波速資料進行分析。

圖一 廠區測線與鑽孔位置分布示意圖

2 分析程序 

三維地層建立主要依據的是空間統計

中將既有資料擴展為空間資訊的手法，其

應用與發展相當迅速與廣泛，諸如在礦

冶、水文、天候、遙測、地震、環境監測

以及影像處理等問題上都可以提供解決方

案，主要依據地理學第一定律中所描述的

鄰近資料比相離較遠的資料具有較高的相

似性的基礎，利用鄰近已知點的數值來推

估目前位置之變數。

 針對目前空間內插已有發展許多方

法，諸如距離反比權重法(IDW)、克 利 金 
法(Kriging)、平滑曲面法(Spline)以及趨勢

面法(Trend Surface)等，每種方法皆有其適

用對象與範圍，以平滑曲面法為例，主要

適用為變化較小且資料較少的區域使用，

而距離反比權重法則因其原理與公式簡

單，故可用於快速繪製等值線之上，克利

金法則可應用於詳細推估之研究；以下將

就距離反比權重法以及克利金法兩種內插

工具的公式進行簡要說明，距離反比權重

法顧名思義是依據待求點與已知點的距離

遠進計算其權重值，公式如下所示：

其中 w(di)為權重方程，zi 是第 i 個已

知點的數值，di 是 i 點到未知點之間的距

離。w(di)的大小是由 di的次方反比來決定。 

克利金法假設空間中每個點都具有關

連性，係為以空間統計學為基礎所發展之

內插法，具有不偏估計(推估值與實際值之

期望值相同)，且具最小化推估變異誤差之

特性，又區分為一般克利金以及通用克利

金兩種模式，但仍皆保留距離越近影響越

大之特點，一般克利金法之公式如下：

𝑟ሺℎሻ ൌ
1
2n

෍ቀz൫ሺxiሻ െ zሺxi ൅ hሻ൯ቁ
2

n

iൌ1

其中 r(h) 為當 x 軸距離為 h 時之半變

異數，h 是樣本點間的距離，n 為被 h 分出

的成對樣本數，z 為屬性值。 

圖二 一般克利金法半變異元圖

而影響克利金法最主要的為半變異元

圖，如圖二所示，其中 y 軸代表 r(h)，x 軸

代表 h，主要由三個部分所組成，其一為

Nugget，表示在距離為 0 時的半變異數，

其代表空間雜訊；二為 Range，是顯示空

間相關的部分，當隨著半變異數距離增

加，超過範圍之的半變異數將維持一不變

之常數；最後為 Sill，即代表達到持平狀態

時的半變異數 r(h)值。 

虛擬測線 
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本研究為確認空間統計方法的適用

性，先以簡單的土壤液化潛勢指數資料進

行距離反比權重法與克利金法兩者的比

較，模型採用簡單的二維分析，共選用 6
個鑽孔進行統計分析，其中 5 個鑽孔位置

座落在同一範圍，為一叢集資料，另外一

個鑽孔則座落在距離 400 公尺外，待求點

位於兩處鑽孔區域的中點，藉此比較兩種

分析方法的差異，其模型與分析結果如圖

三所示。 

由結果可以發現，若以距離反比權重

法因其受到左方叢集資料點的影響導致在

位於中點待求位置的液化潛能指數為 17，
反觀克利金法評估所得的液化潛能指數為

10.5，顯示其未受到叢集資料的影響，故後

續考量震測資料的特性與此簡易測試的結

果，本研究後續將選用一般克利金法作為

空間統計內插分析之用。 

 

 

圖三 不同內插工具結果比較圖 

三、模型建立結果 

  由於本研究乃初次針對震測資料與鑽

孔資料進行三維地層波速模型建立，故為

瞭解資料內涵對於內插結果的變化，將依

據表一所列之案例進行統計，主要依循的

架構是以震測資料為主，逐步納入鑽孔資

料進行內插計算，其中較為特別的為案例

二，係在其中加入一虛擬測線將震測資料

由原本的”ㄇ”字形改變為封閉的”口”字
形；在五種不同案例之狀態下選取位於模

型中央位置之 A1、A2、B1、B2 以及 C1、
C2 之鑽孔資料比對結果，探討資料內涵對

於空間內插結果的影響。 

1.案例一與二：單獨以震測資料建立模型 

  由於案例一與案例二差異僅在是否包

含虛擬測線，故於此一小節共同討論，比

對鑽孔的結果如圖四所示，圖上灰色虛線

與實線分別代表有無虛擬測線的結果，綠

色線段則為各鑽孔真實量測之剪力波波速

結果，由圖上可以發現，單獨以震測測線

內插所得到的三維波速模型在波速範圍與

真實量測到的結果相近，但在細節上則可

可以發現在部分較深位置內插所得的波速

較量測值高。而加入虛擬測線後對於波速

偏移的現象在 A2 以及 C1 有明顯改善，比

對圖一之鑽孔位置分布研判應為這兩孔臨

近虛擬測線的位置，故經虛擬測線影響後

與真實結果貼近，其餘各點之反應則不明

顯。 

表一 三維波速模型分析案例表 

 空間統計分析資料 主要比對點

1 Line 1-3 A,B,C Group
2 Line 1-3，virtual line A,B,C Group
3 Line 1-3, C Group A,B Group 
4 Line 1-3, B,C Group A Group 
5 Line 1-3, A,B,C Group - 

 

 

圖四 單以震測測線分析之結果 

2. 以不同數量之鑽孔作為控制 

  後續案例三到五係為逐步添加不同群

組之鑽孔資料納入空間統計分析中，於某

種程度上的意義代表將這些納入的鑽孔資

料視為模型控制點，故應能有效提升三維
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波速模型的正確性，故將後續案例共同於

此節進行討論，並將其結果繪製於圖五，

圖上分別以黃色、紫色以及紅色代表案例

三、四與五，由於 C 群組之鑽孔在案例三

即作為控制點之用，故可以觀察到在 C1 以

及 C2 的分析結果與真實鑽孔資料一致，反

觀 B1 的結果在案例三的狀態下仍與真實

數據有滿大的差異，但當其納入控制點

後，其結果也與真實波速資料重合；觀察

A1 以及 A2 兩個鑽孔資料可以更明顯發

現，隨著控制點位增加，藉由克利金法統

計而得的波速分布越貼近真實試驗資料，

而這個現象也可以在 C1 與 C2 最下方的結

果上發現，雖然該鑽孔深度未達到-30m，

但其波速值亦有隨著控制點增加有較貼近

臨近波速的結果。 

 

圖五 逐步納入鑽孔資料分析之結果 

  圖六之模型即為利用案例五經由克利

金法分析所得之三維地形波速分布之結

果，圖中以剪力波波速每 50 m/s 作為分

層，圖六(a)所呈現的係為完整三維波速模

型，圖六(b)則是將剪力波波速低於 500 m/s
以下的區塊移除後的結果，觀察其地層分

布狀況可以發現在看似四方的三維模型

中，確實具有不同波速層面的變化，同一

個波速帶區間在不同深度有厚度不一、傾

斜、波速變異區塊的現象，雖無法認定此

結果一定符合現實狀態，但經由所有鑽孔

點位都當成控制點的條件下，應可視為貼

近真實分布的結果。 

 

       

圖六 電廠三維波速分布模型 

四、結論與展望 

本研究藉由蒐集到之電廠震測結果與

現地鑽孔資料搭配克利金空間統計的方

法，將電廠下方的地層條件以三維方式呈

現，經由案例比對的結果初步研判此三維

土體模型具有其參考性，並可由模型發現

地層分布與傳統地盤反應分析時所採用的

水平地盤假設有很大的出入，惟因本研究

目前仍處於基礎分析與可行性研究，故尚

未針對克利金法的運算分析參數進行調

校，同時，亦須針對其內插條件的控制因

素多加著墨與研析，方可精進三維地層波

速模型的建立流程與可信度，但就本研究

之成果確實已可供作後續發展多維度地盤

反應分析之基礎。 
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(a)整體模型 

(b)波速 500m/s 以上
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運用 LS-DYNA進行時間域地盤反應分析之可行性研究 

楊炫智1  許尚逸 1  張為光 1  許雅涵2  

摘 要 
核能電廠或重要設施在受到地震作用時可能引致的受震反應一直是一個受到注目的

議題，因為其將會影響到核能電廠或重要設施的設計、廠區規劃以及內部設備所需之耐震

需求等，因此，從選址開始到設計階段，須經由現地的地質調查並進行地盤反應分析，用

以評估該場址在地震作用下的場址效應；其中地層條件的取得通常由廠區的 1D 鑽孔資料

分析而得，並搭配現地取樣試體之試驗資料或經驗公式判斷其性質，將其帶入程式中進行

地盤反應分析與計算，過往常採用的分析程式如 SHAKE、DEEPSOIL、STRATA 等程式

模型皆採以 1D 水平土層的方式進行，但真實狀態下的廠區地層分布為一 3D 空間分布，

如何考量 2D 甚或 3D 的地盤反應實為一重要課題，為此，本研究將考量運用 LS-DYNA
程式在時間域進行地盤反應分析，並以非線性材料進行分析程式的比較，藉此判斷程式運

用的可行性。

關鍵詞：時間域地盤反應分析、LS-DYNA、非線性行為

1 國家地震工程研究中心副研究員 
2 國家地震工程研究中心專案佐理研究員 

一、前言 

為確保核能電廠在地震作用下仍能要

安全無虞的運作或停機，核能電廠的設計

與評估往往非常保守，針對電廠設計初期

廠址的選擇更需要耗費大量的心力，除包

含基本的地質詳細調查外，更需針對在地

震下特有的場址反應進行分析，惟長久以

來，針對場址所進行的地盤反應分析多以

1D 水平土層進行分析，並佐以土壤在最佳

評估(BE)、上限評估(UB)以及下限評估(LB)
三種土壤變化參數狀態下的結果進行討

論，但此狀態其實仍無法反映真實的現

象，後續雖有相關研究以隨機變數的方式

考量更多土壤之變異條件，但仍無法脫離

以 1D 水平土層分析評估的限制。 

有鑑於電廠下方地盤條件必為一 3D
空間分布的不均勻土層，採用傳統 1D 分析

將無法有效反映土層在空間上的變化，因

此，本研究考慮採用 LS-DYNA 程式進行

時間域地盤反應分析的測試，並藉由與傳

統方法的分析結果比對判斷其適用性與未

來發展性，如此可改進目前地盤反應分析

的盲點並提供更具體適用的分析程序，可

供發展後續核能電廠相關安全評估與設計

之用。

二、分析對象與比對項目

LS-DYNA 程式為一以顯式分析為

主，隱式分析為輔的非線性動力有限元素

分析求解器，初期發展主要應用於碰撞、

爆破等瞬時分析，因其顯示分析步進求解

的特性，近年來已逐步運用於地震工程領

域上，諸如橋樑結構耐震分析、倒塌分析

以及土壤結構互制分析等，但過往研究中

鮮少針對該程式與傳統分析方法的比對與

其應用的限制進行討論，因此，為瞭解並

分析該程式在地盤反應分析上應用的可行

性與限制，規劃以相同之土壤性質在均質

條件狀態下比對 DEEOSOIL 與 LS-DYNA
分析的結果，表一為所採用之土壤性質，

圖一為所對應的非線性應力應變曲線；輸

入運動則選用 1979 年 10 月 15 日美國帝王

谷（Imperial Valley）地震紀錄進行動態分

析，其地震歷時 PGA 為 0.109g，地震延時
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30 秒，其地震波形與頻譜如圖二所示。 

表一 土壤參數

單位重 γ 15 kN/m3 

波速 Vs 300 m/s 

質量密度 ρ 1.53 t/m3 

體積模數 B 298165 kN/m2 

圖一 Seed&Idriss (1991)應力應變曲線 

因在 DEEPSOIL 程式中僅為 1D 水平

土層分析，故設定土層深度為 30m，以

DEEPSOIL 分析的結果作為理論解，在

LS-DYNA 中則分別建立 1D 土柱、2D 薄

板以及 3D 實體模型進行分析，輸入運動輸

入於模型底部，有關邊界設定的部分，在

1D 土柱的部分為求與 DEEPSOIL 一致，故

採用位移一致的條件將個別高層周圍節點

拘束，達到層狀土壤的設定，而在 2D 以及

3D 的模型的邊界則採用無反射邊界進行

設定，用以進行分析參數測試，模型示意

如圖三所示。

三、分析結果比對

1. 網格元素敏感度分析 網格元素敏感度分析 網格元素敏感

 由於元素尺寸選定對於分析結果將造

成很大的影響，因此，本研究先依據

Kuhlmeyer and Lysmer（1973）建議之公式

為 1/10 之波長計算可接受之最大元素尺

寸，根據 Imperial Valley 地震可得知地震最

高頻率為 10Hz，而土壤剪力波波傳速度為

300m/s，可求得對應之波長λ為 30，故元

素尺寸需小於 3m。為確認元素大小之影

響，本研究比對四種不同元素尺寸如圖四

之結果，決定以 1m*1m*1m 的元素尺寸進

行後續分析。

(a) 地震波形圖 

(b)頻譜分布圖 

圖二 Imperial Valley Earthquake 

  (a)1D 土柱      (b)2D 薄板 

(c)3D 土體 

圖三 LS-DYNA 模型示意圖 

圖四 LS-DYNA 元素敏感度測試 

2. 非線性材料測試

由於 LS-DYN 程式針對土壤有提供多

種非線性材料可以選擇，經由案例評估與
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測試後選用 MAT_HYSTERETIC_SOIL 材

料進行分析，該材料特點在於可依使用者

參考土壤實驗所得知的應力應變曲線輸入

至材料中進行動態模擬，而其所模擬出的

應力應變曲線也會與使用者所輸入之相

符。圖五為單一元素在不同應力作用下的

行為測試結果，可發現其表現出之遲滯行

為與輸入控制的應力應變曲線一致。

圖五 LS-DYNA 非線性材料測試 

3. 1D 土柱分析結果 網格元素敏感度分析 網格元素敏感

為確認 LS-DYNA 分析軟體在時間域

地盤反應分析之結果與傳統程式具有一致

性，本研究先於 DEEPSOIL 軟體以及

LS-DYNA 中以線彈性材料進行地盤反應

分析，採用相同的材料參數與輸入運動，

在 LS-DYNA 採用 1D 土柱模型，並將模型

每個高程位置外圍節點之位移設定一致

(CB)，其結果如圖六所示，由結果可以發

現兩種軟體在以線彈性材料進行時間域分

析的結果幾乎完全一致，無論是在加速度

歷時曲線或是反應譜之峰值皆完全重合，

顯示LS-DYNA以 1D土柱方式進行地盤反

應分析的方法確實可行，同時與傳統方法

分析出來的結果完全一致。

 (a)加速度歷時曲線   (b)加速度反應譜 

圖六 1D 土柱線性分析結果比對 

將非線性材料套用至 LS-DYNA 模型

中，用以進行非線性地盤反應分析之測

試，相同的材料參數亦輸入至 DEEPSOIL

中進行非線性分析，圖七為在不同深度下

加速度歷時反應與加速度反應譜之結果，

由圖上可以發現，在以非線性材料進行分

析時，兩者的加速度歷時曲線仍具有高度

相符性，而在加速度反應譜上則可以發現

兩者之最大加速度反應峰值皆完全符合，

而在高頻的位置上則以 LS-DYNA 分析的

結果略高於 DEEPSOIL。但整理而言，以

LS-DYNA 進行 1D 土柱之非線性地盤反應

分析確實可以與 DEEPSOIL 的分析結果一

致。

 (a)加速度歷時曲線   (b)加速度反應譜

圖七 1D 土柱非線性分析結果比對 

4. 2D 薄板分析結果

經確認 1D 土柱模型之分析結果特性

與傳統分析方法具有一致性後，本研究進

入主要分析的目的，建立 2D 模型進行非線

性分析，但因 MAT_HYSTERETIC_SOIL
材料僅提供在實體元素(solid element)中使

用，故無法運用 LS-DYNA 程式中提供的

2D 分析，故本研究採用 3D 模型降階的概

念，亦即建立元素大小厚度為 1 的薄板，

並將其在面外方向上的位移加以拘束，輸

入運動添加於模型底部進行 2D 薄板之非

線性地盤反應分析，因已於 1D 土柱部分進

行加速度反應比較，故於此部分將比對受

震後在 LS-DYNA 與 DEEPSOIL 模型不同

深度的應變反應，分析結果如圖八所示，

觀察 LS-DYNA 在不同深度下應變反應與

DEEPSOIL 之結果發現皆具有一致相符的
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特性，證明確實可藉由拘束面外位移的方

式將 3D 模型簡化成 2D 模型使用。 

 
圖八 2D 土柱非線性分析結果比對 

  而在 2D 模型測試過程中，發現採用無

反射邊界會產生邊界效應問題，經測試後

建議採用 2D 分析時需放大 2D 模型之尺度

達到 1500m 以上，用以確保中心與所關注

範圍之反應確實無受到邊界效應之影響，

此為使用 LS-DYNA 分析軟體的限制。 

 
(a)加速度歷時曲線   (b)加速度反應譜 

圖九 3D 土體非線性分析結果比對 

5. 3D 土體分析結果 

  圖九為 500m*500m*30m的 3D土體進

行非線性地盤反應分析的結果，由於採用

無反射邊界的設定，與 1D 土柱所採用的位

移一致條件(CB)有所差異，因此於 3D 土體

的部分除比較受震反應外，亦採用與 1D 土

體相同的 CB 邊界條件進行分析，用以比

較不同邊界條件所造成的影響；由圖上可

以發現，經由 LS-DYNA 分析 3D 土體模型

所得之結果確實與 DEEPSOIL 分析所得一

致，在加速度反應峰值可完整描述，僅在

高頻處與 DEEPSOIL 有些許差異，而採用

不同邊界條件的分析對於結果影響並不

大，故後續分析可採用無反射邊界作為非

線性地盤反應分析之邊界設定。 

四、結論與展望 

由於傳統分析雖然具備簡單且快速的

優勢，但卻無法有效反應真實土體的變

化，雖然過往研究已發展運用變化土壤變

異性的方式包絡整個受震反應特性，但卻

大大提高了分析的保守度，本研究藉由上

述分析結果可以發現，以 LS-DYNA 既有

的分析模式進行時間域非線性地盤反應分

析，其在 1D、2D 以及 3D 的分析結果無論

在加速度反應、應變行為變化上皆與傳統

DEEPSOIL 分析結果一致，表示確實可以

有效運用此分析軟體進行地盤反應分析。 

同時，過往 1D 的分析有其一重要的假

設條件為地盤為一水平地盤，但真實地層

條件卻一定無法符合該假設，故若能運用

震測等相關技術取得電廠下方土體 2D 與

3D 資料，將可描繪出在地層的變化特性，

運用 LS-DYNA 具備有 2D 以及 3D 模型的

優勢，將可針對變化地層的變數進行有效

的分析，將可獲得更貼合現實狀態條件且

與傳統水平地盤假設條件下不同的結果。 
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SM570 鋼材之電熱熔渣銲道衝擊韌性試驗研究 

莊勝智1   林克強2   蔡相明3   陳垂欣4   莊士誠5 

摘 要 
電熱熔渣銲(Electro-slag Welding, ESW)為鋼骨箱型柱製作柱內橫隔板最有效率的

銲接方法之一，因此台灣鋼骨建築結構之箱型柱構件，廣泛使用 ESW 做為柱內橫隔

板與柱板接合之銲接方法進行銲接。本研究主要探討以 SM570 高強度鋼材製作鋼結

構建築箱型柱內橫隔板與柱板採 ESW 銲接接合型式之衝擊韌性性能，針對實際箱型

柱內橫隔板與柱板之 T 形接合、日本建築學會所採用的十字接合與國內現階段所採用

的對接接合等三種接合型式試體，進行沙丕 V 形凹槽(Charpy V-Notch, CVN)衝擊韌

性試驗，於三種接合型式試體分別各採用兩種等級的銲材進行比較，並於 T 型接合與

十字接合試體中各分別採用兩種不同厚度的柱板，以探討其對衝擊韌性之影響。試驗

結果顯示，三種接合型式試體之柱板與橫隔板的熱影響區(Heat Affected Zone, HAZ)
之衝擊韌性值大多未達-5°C 15J 的要求，對於 T 型接合與十字接合試體之衝擊韌性試

驗結果，發現柱板厚度愈厚，其衝擊韌性值愈大，而銲材等級對於柱板與橫隔板之熱

影響區的衝擊韌性值影響則較不顯著。 

關鍵詞：電熱熔渣銲、高強度鋼材、熱影響區、衝擊韌性 

                                                                    
1 國家地震工程研究中心助理研究員 
2 國家地震工程研究中心研究員 
3 國立交通大學土木系研究生 
4 國立交通大學土木系助理教授 
5 中鋼焊材股份有限公司總經理 

一、前言 

於國內鋼結構建築中，由四片鋼板以

四道 SAW (Submerged Arc Welding)銲道接

合所組成之箱型斷面柱構件的應用極為普

遍，為使箱型柱構件(box column)之梁柱接

合能提供充分的強度與勁度，以順利傳遞

梁端彎矩，往往在柱構件內與梁上、下翼

板相同高程處配置柱內橫隔板 (internal 
diaphragms)，直接傳遞梁翼板力量。國內

在鋼骨箱型柱構件之製作實務中，為考量

內橫隔板製作的方便性與銲接熱應力的對

稱性，因此內橫隔板與四面柱板間之銲

接，至少一對採用以機器自動銲接之電熱

熔渣銲(Electro-slag welds, ESW)，另一對採

用以人工半自動 CO2 掩弧銲接之全滲透開

槽銲(complete joint penetration, CJP, groove 
welds) ，如圖一所示，此箱型柱內橫隔板

之製造方式，已成為台灣鋼結構產業製作

鋼骨箱型柱之工業化標準銲接細節與製作

程序。 

國內目前鋼構業界一般常用降伏強度

350 MPa 或 SN490 強度等級之鋼材，近年

來 SM570高強度鋼材已逐漸廣泛使用在鋼

結構建築中，若將鋼材之極限強度等級提

升至 570MPa，且仍然採用箱型斷面，則必

須確認對應之電熱熔渣銲製作程序及其熱

影響區之力學特性。因此本研究主要採用

SM570 高強度鋼材製作電熱熔渣銲接合試

體，以探討此種鋼材應用於箱型柱承受高

入熱量銲接下之材料衝擊韌性，提供給工

程師於設計與施工之參考。其接合試體分

為三種，第一種為實際箱型柱內橫隔板與

柱板之 T 形接合、第二種為日本建築學會

所採用的十字接合、及第三種為國內現階

段所採用的對接接合，如圖二所示，並於 T
形接合與十字接合試體中使用不同柱板厚

度與銲材。 
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圖一 箱型柱內橫隔板銲接示意圖 

 
  (a) T 形接合    (b)十字接合  (c)對接接合 

圖二 電熱熔渣銲接接合試體種類 

二、試驗計畫 

本研究主要針對如圖二所示的三種接

合試體，並分別使用不同銲材與不同柱板

厚度，進行沙丕 V 形凹槽(Charpy V-Notch, 
CVN)衝擊韌性試驗，探討接合型式、銲材

種類與柱板厚度對使用 SM570 鋼材之

ESW銲道及其熱影響區的衝擊韌性值之影

響。本研究採用 SM570-CHW 中鋼規格鋼

板，於中鋼銲材廠進行 T 形接合、十字接

合及對接接合之電熱熔渣銲接合試體的製

作。表一為各試體之參數變化，其中 G1
試體使用 YM60E 銲材進行 ESW 銲接，並

有 32 mm 與 50 mm 兩種柱板厚度，以觀察

改變柱板厚度對熱影響區衝擊韌性之影

響。G2 試體則是以 PS56 銲材進行 ESW 銲

接，柱板厚度僅使用 32 mm，可與使用

YM60E 銲材製作之 G1 試體做比較，表二

與表三分別是銲材之化學性質表與 SM570 
CHW 鋼板之化學性質表。 

表一 各試體之參數變化 

 

T 
Joint 

Cross 
Joint 

Butt 
Joint

Column 
Plate 

Thickness 
(mm) 

Weld 
Filler 

Column 
Plate 

Thickness 
(mm) 

Weld 
Filler 

Weld
Filler

G1 
32 

YM60E 
32 

YM60E YM60E
50 50 

G2 32 PS56 32 PS56 PS56

 

表二 銲材之化學成分 
Weld 
Filler

C(%) Si(%) Mn(%) P(%) S(%) Ni(%) Cr(%)

YM60E 0.07 0.50 1.45 0.005 0.003 1.99 0.04

PS56 0.04 0.56 1.63 0.007 0.015   

表三 SM570 CHW 鋼板之化學成分 
Steel 

Material
C(%) Si(%) Mn(%) P(%) S(%)

SM570 
CHW 

0.14 0.28 1.3 0.016 0.002

所有接合試體之背墊板均採用與試體

鋼板相同的材質。其中 ESW 銲接程序以電

流 380 安培、電壓 48 伏特進行銲接，T 形

接合試體於 ESW 銲道完成後，先於柱板外

側以 UT 檢測 ESW 銲道之熔幅，再於柱板

外側進行梁翼板之 CO2 氣體掩弧全滲透

銲；而十字接合試體於第一道 ESW 銲道完

成並進行 UT 檢測後，再進行第二道 ESW
銲接。ESW 銲接試體製作完成後，以切割

機分別對試體進行切割及加工後完成沙丕

V 形凹槽試片，以進行衝擊韌性試驗，其

中 G1 之 T 形接合與十字接合試體皆各取

39 組 CVN 試片，對接接合試體取 21 組

CVN 試片；而 G2 之 T 形接合與十字接合

試體分別取 33 組及 39 組 CVN 試片，對接

接合試體取 21 組 CVN 試片，其 G1 與 G2
試體之 CVN 試片位置圖如圖三與圖四所

示。其中試片編號定義說明如下：(1)前兩

英文字代表取樣位置：HP 為 CJP 之熱影響

區，HD 為 ESW 內橫隔板側之熱影響區，

HC為ESW柱板側之熱影響區，EM為ESW
銲道，CC 為柱板中心部，CP 為柱板，BP
為梁翼板，如於兩英文字後出現 1 或 2 的

數字，其 1 為先銲、2 為後銲；(2)橫線符

號後第一個英文字為前兩個字母代表位置

之縱向的 L 與橫向的 T；(3)橫線符號後第

二個英文字為 CVN 試片之開槽長度方

向：V 為開槽長度方向與梁翼板或橫隔板

平面方向垂直，H 為開槽長度方向與梁翼

板或橫隔板平面方向平行。 

三、試驗結果與討論 

          圖六至圖十為本研究之 CVN 試驗結

果，其水平虛線部分代表 27 焦耳(J)，以便

區別衝擊韌性值是否有滿足根據台灣鋼結

構極限設計法規範 (內政部，2010)標示 

62



 

 

   
   (a)T Joint           (b)Cross Joint 

 
(c)Butt Joint 

圖三 G1 試片切割位置圖 

    
      (a)T Joint          (b)Cross Joint 

 
 (c)Butt Joint 

圖四 G2 試片切割位置圖 

 

圖五 CVN 試片之橫線後英文符號示意圖 

SM570 材料在-5C 時之合格標準值 27 焦

耳(J)。本試驗結果分別依 ESW 銲道、柱板

中心部與熱影響區之比較分述如下： 

1.  ESW 銲道 

由圖 6 可知，板厚同為 32 mm 之 T 形接合

試體與十字接合試體，其十字接合試體之

銲道衝擊韌性值較大，推測十字接合試體

因受第二次 ESW 銲接的影響，其第一次

ESW 銲道有回火現象的可能性。另也發

現，使用 YM60E 之銲材，其 ESW 銲道之

衝擊韌性值明顯較使用 PS56 銲材高。 

2. 柱板中心 

G1 試驗之柱板中心部衝擊韌性值比較如

圖 7 所示，柱板厚度愈厚，其衝擊韌性值

愈低，推測較厚的柱板之軋延次數較少，

故其柱板中心部雜質較多，導致衝擊韌性

值較低。而針對柱板厚度為 50 mm 之案

例，其十字接頭之衝擊韌性值較 T 形接頭

低，推測十字接頭因承受兩次 ESW 銲接影

響，導致其衝擊韌性值較差。由圖 8 可知，

使用 PS56 與 YM60E 兩種不同銲材對柱板

中心部之衝擊韌性值影響不大。 

3. 熱影響區 

圖 10 與圖 11 分別為 G1 與 G2 之十字接合

及 T 字接合的熱影響區衝擊韌性值，由該

圖發現其熱影響區之衝擊值普遍都很低，

而使用等級較高的銲材並不明顯增加其衝

擊韌性值，且柱板之熱影響區幾乎大於內

隔板之熱影響區，亦發現柱板厚度愈厚，

其衝擊韌性值亦愈大，推測鋼板厚度愈大

因其散熱愈好，故有較佳的衝擊韌性值。 

 
圖六  G1 與 G2 之 ESW 銲道衝擊韌性值 

      比較 
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圖七  G1 之柱板(不同板厚)中心部衝擊韌

性值比較圖 

 
圖八  G1 與 G2(不同銲材)之柱板中心部衝

擊韌性值比較圖 

 
圖九  G1 與 G2 十字形接合之熱影響區

CVN 值比較圖 

 
圖十  G1 與 G2 之 T 形接合之熱影響區衝

擊韌性值比較圖 

四、結論與建議 

1. 由本研究結果顯示，採用 SM570 鋼材之

三種接合試體，其 ESW 熱影響區衝擊韌

性值大多未達-5°C 27J 規定。 
2. 不同銲材等級對 ESW 熱影響區之衝擊

韌性值影響不顯著。 
3. 柱板厚度愈厚，其散熱效果較佳，故有

較佳的 ESW 熱影響區之衝擊韌性值。但

由柱板中心部之衝擊韌性值結果顯示，

柱板厚度愈厚，因其軋延次數較少，導

致其衝擊韌性值較低。 
4. 在製作 ESW 銲接程序規範書時，建議不

應以對接接合試體取代實際應用的 T 形

接合試體。 
5. 十字接合試體之柱板可能受兩道 ESW

銲接，因入熱量變化大，可能獲得較保

守的評判結果，因此為節省製作試體時

間，建議可以十字接合試體取代 T 形接

合試體。 
6. 對需採用高入熱量銲接之鋼材，其銲接

後之銲道與其熱影響區應符合銲接接合

母材的性能需求，因此本研究之 ESW 熱

影響區之衝擊韌性目標建議應符合

SM570 CHW 鋼材 27J 之規定，而非僅

中鋼建議 15J 的要求。 
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建築物最佳層間位移角設計研究 

林瑞良1  戴均穎2  蔡克銓3 

摘 要 
本研究發展一種耐震設計方法，在不增加結構構件或消能器的條件下，使建築各樓層

之最大層間位移角沿樓高方向上均勻分布。本研究以能夠有效模擬建築受震反應的廣義建

築模型(generalized building mode, GBM)做為達成上述設計目標的工具。廣義建築模型的

撓曲—剪力變形因子(標記為)能夠有效描述一棟建築的變形型式，而改變一棟建築的變

形型式會改變各樓層之最大層間位移角的分布情形。因此本研究提出尋找撓曲—剪力變形

因子之最佳值(標記為opt)的方法，該最佳值會使廣義建築模型的最大層間位移角沿樓高

方向上的正規化變異量為最小。經由比較與opt，可以明確得知須要調整建築變形型式

的方向，再依據此需求方向，調整原建築結構構件之斷面性質。 

關鍵詞：結構最佳化，均勻層間位移角，耐震設計，弱層，反應譜分析

                                                                    
1國家地震工程研究中心研究員 
2國立台灣大學土木工程所研究生 
3國立台灣大學土木工程系教授 

一、前言 

當一個樓層的剪力容量與剪力需求的

比值遠小於其相鄰樓層的比值(即具有弱

層的特性)，該弱層非常可能較其他樓層早

降服。一旦該弱層降服，全部結構的變形

會逐漸集中於該軟化的弱層，不利於其他

樓層產生後續的塑性鉸，一起參與消能。

最終，由於過大的層間位移角發生於該弱

層，形成倒塌機構，造成嚴重的地震損失。

因此有許多文獻研究的目地是如何使在地

震力作用下的建築產生均勻的層間位移角

(Moghaddam et al. 2005; Al-Ansari and 
Senouci 2011)。  

懸臂梁模型(圖一 a)已經被廣泛應用

於評估具有牆—構架系統的高層建築的受

震反應(Miranda and Taghavi 2005)。但是，

由於懸臂梁模型以連續的質量分布來模擬

建築離散的樓層集中質量，因此懸臂梁模

型不適合用於模擬低矮或中等高度建築的

變形。本研究以廣義建築模型(GBM) (圖
一 b)來擴大懸臂梁模型的適用範圍。廣義

建築模型由懸臂梁模型變化而得，以一支

純剪力型式變形(圖一 c)與一支純撓曲型

式變形(圖一 d)的桿件組合而成 (Lin 

2019)。本研究利用廣義建築模型作為簡化

的數值模型，透過調整既有結構桿件斷面

性質的作法，而非增加額外的結構桿件或

系統，以達到均勻層間位移角的設計目標。 

 

圖一 (a)懸臂梁模型，(b)廣義建築模型的

示意圖，受到集中側力作用下(c)純剪力桿

與(d)純撓曲桿的變形。 

二、廣義建築模型 

參考懸臂梁模型(圖一 a)，用來模擬一

棟具有剛性樓板、第 r 層樓高為 hr的 N 層

樓建築的廣義建築模型是由兩支桿件所構

成(圖一 b)。這兩支桿件受到側力作用下的

變形分別為純剪力型式變形與純撓曲型式

變形(圖一 c 與圖一 d)。這兩支桿件在各個

樓層集中質量點處以軸向剛性桿互相連

接。當 N 層樓建築的各樓層質量已知，即

可得到廣義建築模型的 N×N 對角質量矩

陣。廣義建築模型的位移向量表示成 u = 
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[uN uN-1 …u1 ]T，其中 u 的下標代表樓層編

號。假設第 r 層的側向勁度與第一層的側

向勁度的比值為r，則純剪力桿的側向勁

度矩陣為 

(1) 

其中 3
,1 ,1 1s sk EI h ，EIs,1 為純剪力桿最下段

的撓曲剛度。並且 Es (式 1)是一個僅在對

角線帶寬上具有非零元素的矩陣。純撓曲

桿的側向勁度矩陣為 

(2) 

其中 Fb 為純撓曲桿的 N×N 柔度矩陣。藉

由單位力法，可以得到 Fb 的第 i 列第 j 行
的元素，表示為 fij，如下： 

(3) 

 

其中 3
,1 ,1 1b bk EI h ，EIb,1 為純撓曲桿最下段

的撓曲剛度。並且 eij (式 3)為 

 

 

 

 

(4) 

 

其中 r
s s rH H h ，Hs 為地面至第 s 層的高

度，hr為第 r層的樓高(圖一d)。所以Kb (式
2)可以表示為： 

(5) 

其中 Eb 為由 eij 所組成的矩陣的反矩陣，且

i 與 j 皆由 1 變換至 N。故廣義建築模型的

整體側向勁度矩陣 K 為： 

 ,1 ,1 1s b s s b b s bk k k          K K K E E E E  

(6) 

其中 

(7) 
 

明顯地，參數的值介於 0 與 1 之間(式 7)。
當等於 0 時，廣義建築模型是純撓曲型式

變形；當等於 1 時，廣義建築模型是純剪

力型式變形。 

三、設計方法 

除了理想化的剪力屋架外，一般建築

的變形型式通常是兼具有剪力型式與撓曲

型式的變形。明顯地，鋼筋混凝土牆或核

心結構的變形比較像是純撓曲型式(圖二

a)，但抗彎矩構架的變形比較像是純剪力型

式(圖二 b)。圖二 a 顯示下部樓層的變形斜

率大於上部樓層的變形斜率，換言之，下

部樓層的層間位移角小於上部樓層。相反

地，圖二 b 顯示上部樓層的變形斜率大於

下部樓層的變形斜率，換言之，下部樓層

的層間位移角大於上部樓層。圖二 c 為撓

曲型式變形與剪力型式變形的組合，顯示

建築物沿樓高方向上有較均勻的層間位移

角分布。這意味著藉由調整建築的變形型

式有可能可以得到相當均勻的層間位移角

分布。除了增加牆或斜撐外，建築的變形

型式亦可藉由改變一般結構桿件的性質來

進行調整。其中關鍵點在於找到最佳的變

形型式，使其所對應的最大層間位移角沿

樓高方向上的變異性為最小。並且所找到

最佳的變形型式必須是考慮結構高振態的

影響，並且與所採用的地表加速度記錄無

關。 

 

圖二 三棟不同的建築：(a) 撓曲型式變

形，(b) 剪力型式變形，(c)兼具撓曲型式

變形與剪力型式變形。 

最佳化設計的詳細流程如下： 
步驟一：對 N 層樓建築的有限元素模型

(FEM)進行特徵值分析，求其振態週期

與振形。 
步驟二：以一個作用於第 i 層樓質量中心的

集中力側推該建築的有限元素模型，

求其第 i 層樓的側向勁度，其中 i = 1 to 
N。當側推第 i 層樓時，必須固定第 i
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層樓以下所有樓層的自由度。第 i 層樓

的側向勁度即為使其質量中心產生一

單位的彈性側位移所需要的側力。 
步驟三：求得各樓層側向勁度與一樓側向

勁度的比值(即i，i = 1 to N)。 
步驟四：利用i，i = 1 to N，計算 Es 與 Eb。 
步驟五：建立具有 N 個集中質量的 GBM。

GBM 的 N×N 對角質量矩陣 M 與標的

建築的質量矩陣相同。改變值，由 0

變化至 1，取增量 0.01，可以計算每一

個值所對應的 GBM 勁度矩陣(式
6)，並且對每一個 GBM 進行特徵值分

析。其中，必須改變參數 k 的大小(式
7)，以使 GBM 的第一振態週期與 FEM
的第一振態週期相同。如此才能使

GBM 有效模擬標的建築。 

步驟六：計算每一個 GBM 的 ID 值(式 8)。
在全部的 GBM 中，使 ID 值最小的

GBM 所對應的值即為 FEM 的撓

曲—剪力變形因子 (標記為(0))。指標

ID 表示如下： 
 

(8a) 
 

 

(8b) 
 

其中 ,
FEM
n i 與 ,n i 分別是 FEM 與 GBM 的

第 n 振形的第 i 個分量。並且 MRn 是

GBM的第 n振態的有效參與質量比， n

是 GBM 的第 n 振態的參與因子，

  sum diag M 是質量矩陣對角元素的和

(即建築的總質量)。ID 值(式 8a)代表

GBM與 FEM的正規化振形的差值的平

方和開根號，並且考慮不同振態有不同

的重要性，採用有效振態參與質量比

MRn 做為權重。 
步驟七：計算每一個 GBM 的第 i 層樓的層

間位移角如下： 

 
 

(9) 
 

其中 hi 為第 i 層樓的樓高，Sdn,in 是第 n
振態的非彈性譜位移。Sdn,in 可以由彈性

譜 位 移 Sdn,e 估 算 (Chopra and 
Chintanapakdee 2004)： 

(10a) 
 

 
(10b) 

 
(10c) 

 
其中 Ryn 是第 n 振態的降服強度折減因

子、n 是降服後勁度比，對 FEM 進行

振態側推分析可以求得 Ryn 與 n 
(Chopra and Goel 2002)。並且，Tn 是第

n 振態的週期，Tc 是設計反應譜的加速

度與速度敏感區之分隔點的週期。藉由

此方法可以求得每一個 GBM 的層間位

移角向量 1,max ,max, ,
T

N    θ  。當以彈

性的層間位移角分佈作為最佳化設計

的目標時，將式 9 中的 Sdn,in 置換為 Sdn,e

即可。當然，只要所考慮的地表加速度

記錄已知，可以直接對單自由度振態系

統進行彈性與非彈性的動力分析以求

得 Sdn,in 與 Sdn,e。然而所得到的最佳化結

果只對該特定的地表加速度記錄有

效。為了達到廣義的最佳化結果，即與

輸入的地表加速度記錄無關，本研究利

用彈性的設計反應譜及式 9 與式 10，來

估算 Sdn,in 與 Sdn,e。 
步驟八：計算每一個 GBM 的 IV 值(式 11)。

在全部的 GBM 中，使 IV 值最小的

GBM 所對應的值即為最佳的撓曲—

剪力變形因子 (標記為opt)。換言之，

IV 是本研究用來量度標的建築最大層

間位移角分布均勻度的指標。指標 IV

表示如下： 
 

(11a) 
且 

 
 

 
 

(11b) 
其中  mean θ 為行向量 θ 的平均值；Hx

為第 x 層樓距離地表的高度；wx 為第 x
層樓的重量。IV(式 11a)代表沿建築高度

方向上，最大層間位移角的正規化變
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異。IV 類似於θ 的變異性係數(coefficient 
of variation)，其不同處在於懲罰因子 pfi

被用於計算標準偏差(式 11b)。 
步驟九：若|(0) - opt| > 0.01，修改 FEM 結

構桿件的斷面性質，並且回到步驟一

進行疊代。否則，即代表 FEM 的最大

層間位移角沿建築高度方向上，具有

所要小變異性，因此疊代過程終止。

其中(0)得自於步驟六，代表 FEM 的

撓曲—剪力變形因子。 
當(0)小於opt，必須增加撓曲—剪力

變形因子(即變形型式必須朝純剪力型式

的方向改變)。相反地，當(0)大於opt，必

須減小撓曲—剪力變形因子(即變形型式

必須朝純撓曲型式的方向改變)。增加柱子

的斷面積(標註為 Ac)、增加梁的斷面慣性

矩(標註為 Ib)、或是減少柱子的斷面慣性矩

(標註為 Ic)皆會強化剪力型式的變形(即增

加值)。相反地，減少 Ac、減少 Ib、或是

增加 Ic 皆會強化撓曲型式的變形(即減少
值)。 

四、數值驗證 

本研究採用一棟九層樓鋼構造抗彎矩

構架做為範例建築。彈性反應譜分析結果

顯示：與原範例建築相比，經過最佳化的

範例建築的最大彈性層間位移角的變異性

較小。並且，在 20 筆的非線性反應歷時分

析中，有 13 筆的結構反應的趨勢與彈性反

應譜分析中所觀察到的趨勢相同。因此，

本研究所提出的最佳化方法的有效性在此

範例建築上獲得確認。 

五、結論 

本研究的貢獻如下：使用廣義建築模

型(GBM)作為標的建築的簡化數值模型。 
該標的建築可以具有任意的樓層數目且樓

層質量與樓層勁度可以隨意變化。藉由

GBM，可以用一撓曲—剪力變形因子(0)

來量化標的建築的變形型式。(0)是建築的

固有特質，反映了整體建築變形型式的特

徵，與地表運動無關。由 GBM 與設計反應

譜，可以找到最佳化的變形型式(標記為

opt)，使得建築各樓層的最大層間位移角

的變異性為最小。opt 適當地考慮了高振態

的影響，並且透過比較(0)與opt，設計者

可以明瞭在調整建築變形型式時應有的作

為。經由檢視梁、柱斷面性質對撓曲—剪

力變形因子的影響，以調整既有結構桿件

性質的做法來達到最佳化的建築變形型

式。 
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土木 404-100設計例之耐震評估與易損性曲線 

葉勇凱1      周德光2 

摘 要 
本文以一棟混凝土工程設計規範土木 404‐100 的設計示範結構，以增量式動力分析

(IDA)探討此十層樓新建建築的耐震性能，並進一步由 IDA 分析結果建立示範結構的易損

性曲線，檢視在評估所得之性能目標地震作用下，其設定的性能目標是否滿足。易損性

分析的結果顯示對於十層樓新建設計結構，容量震譜法的耐震評估運用於較小週期的 X

方向韌性抗彎構架與剪力牆的二元系統，屬於保守的評估結果；但運用於較大週期的 Y

方向韌性抗彎構架，屬於不保守的評估結果；IDA 結合易損性分析雖然需要大量的非線性

動力分析計算時間，但作為檢視特定層級地震的結構耐震性能表現，不失為一有效的工

具。 

關鍵詞：耐震詳細評估、容量震譜法、增量式動力分析、易損性曲線 

一、前言 

既有建築以耐震評估方法檢視其耐震

能力，設定於設計地震下，建築物需要達

到的性能需求，以我國工程師常用的

TEASPA 耐震詳細評估方法[1]為例，運用非

線性側推分析來求得建物結構的容量曲線，

即建立結構基底剪力與屋頂位移的關係曲

線，再依據建物的性能需求，設定性能目

標點於容量曲線上，再經由容量震譜法

(Capacity Spectrum Method)[2]，尋求具有

性能目標點之屋頂位移反應之性能目標地

震。 

針對三層樓典型校舍[3]，以前已運用

IDA 結合易損性分析，發現容量震譜法對

於低矮型建築有相當的保守程度；但對於

中高樓層建築，容量震譜法是否仍為一保

守評估方法，值得進一步探討，本文以混

凝土工程設計規範土木 404‐100[4]的新建

設計十層樓鋼筋混凝土建築為標的，以增

量 式 動 力 分 析 (Incremental  Dynamic 

Analysis,  IDA)[5]探討該新建設計建物的受

震易損性，在耐震評估性能目標地震強度

下，各性能層級(Performance Level)如立即

居住(Immediate Occupancy, IO)、防止崩塌

                                                       
1 國家地震工程研究中心研究員 
2 國家地震工程研究中心副技術師 

(Collapse  Prevention,  CP)  及整體不穩定

(Global  Instability, GI)的發生機率，進而探

討耐震評估之性能需求的合理性。 

本文採用國震中心技術手冊第三版[1]

的建議，設定結構的耐震性能目標與構件

的彎矩非線性鉸，並以套裝軟體PERFORM‐

3D[6]執行非線性動力分析。 

二、IDA 程序與易損性曲線介紹 

欲檢視結構的耐震能力，除了用非線

性靜力分析進行詳細評估外，還可以運用

更精確的非線性動力分析，進行增量式動

力分析(IDA)程序，經由多組地震紀錄的

IDA 曲線加上性能層級的標定，可建立各

性能層級的易損性曲線，進一步取得各性

能層級在特定地震強度下的發生機率。 

增量式動力分析即是經由逐步放大地

震歷時紀錄的強度度量(Intensity Measure, 

IM)，進行一系列的結構非線性動力歷時分

析，計算結構的損傷度量(Damage Measure, 

DM)，直至結構達到不穩定狀態，DM 與 IM

的關係曲線即為 IDA 曲線。 

IM 用來量化地震的強度，於本文 IM
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採用 5%阻尼比反應譜的 Sa(T1)；DM 用來

量化結構的受震反應，本文選用最大層間

變位角 θmax作為 DM。 

在 IDA曲線上需要設定各性能點如 IO、

CP 及 GI 作為標的損傷狀態，其中 IO 為立

即居住性能層級，DM 小於 IO 的結構反應

為沒有損傷或輕微損傷，居民可如常居住；

CP 為防止崩塌性能層級，DM 小於 CP 的

結構有一定的安全度，而未到達崩塌階段；

GI 為整體不穩定性能層級，DM 到達 GI 的

結構已不穩定而可能崩塌。 

理想上若能找到一個 IM 參數能完整

量度地震強度，則具有相同 IM 值的不同

地震紀錄會造成同一結構相同的反應 DM，

但實際上並不存在此理想 IM 的選擇，因

此對應各輸入 IMi 值，結構反應 DM 呈現

機率分佈，需要藉助易損性分析以機率的

原理評估結構耐震性能，以易損性曲線展

示在不同強度 IMi 的地震作用下，結構的

損傷度量 DM 超過損傷狀態 C 的發生機率

Pf，其表示式如下所示: 

]/[ if IMIMCDMPP                      (1) 

以分析方法建立易損性曲線，係基於

假設 IM 及 DM 為隨機變數，且以對數常

態分佈(lognormal distribution)來量化此正

值的隨機變數，若 IMi 為第 i 個地震紀錄

之地震強度，並可造成結構的損傷度量

DM 超過損傷狀態 C； 為 iIM 的對數平

均值(log mean)， 為 iIM 的對數標準偏差

(log standard deviation)，可將式(1)之易損

性曲線函數以累積分佈函數(Cumulative 
Distribution Function, CDF)表示如下式， 
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在建立 IDA 曲線過程中取得的各性

能層級 IO、CP 及 GI 的 20 組 IMi觀察點，

可依 MLE 方法建立各性能層級的易損性

曲線，即對應 IM 的各性能層級的超越機

率；在對應 IM 的各性能層級的易損性曲

線差異值，即為各性能層級之間損傷狀態

於地震強度 IM 的發生機率。 

三、土木 404-100 設計示範例非線

性動力分析 

本設計示範例為地下二層、地上十層

及屋突二層之鋼筋混凝土建築大樓，屬於

第四類建築物，用途係數 I=1.0；地面以上

建築物總高度 33.3 m，屋突高度 6 m；基

地位於台中市中區，地盤分類為第一類地

盤，工址短週期設計水平譜加速度係數 SDS 

= 0.8，工址一秒週期設計水平譜加速度係

數 SD1 = 0.45；工址短週期最大考量水平譜

加速度係數 SMS = 0.9，工址一秒週期最大

考量水平譜加速度係數 SM1 = 0.5。 

X 方向構架為韌性抗彎構架與剪力牆

的二元系統，剪力牆以等值寬柱模擬，由

模態分析得知第三模態為 X 向主控模態，

週期為0.733秒，質量參與係數為68.97%，
由耐震詳細評估所得之性能目標地表加速

度 pA 為 0.8086 g [7]；Y 方向構架為韌性

抗彎構架，由模態分析得知第二模態為 Y
向主控模態，週期為 1.24 秒，質量參與係

數為 83.25%；由耐震詳細評估所得之性能

目標地表加速度 pA 為 0.521 g [7]。 

進行動力分析前，須先選擇輸入地震；

經由中央氣象局地球物理資料管理系統網

站 http://gdms.cwb.gov.tw，及國震中心之

強 震 測 站 場 址 工 程 地 質 資 料 庫

http://egdt.ncree.org.tw，選取位於第一類地

盤的測站之地震紀錄，篩選震度等於 5 之

較大地震 20 筆。選定的 20 筆地震紀錄作

為增量式動力分析(IDA)的輸入地震樣本。

輸入地震的強度度量 IM為 5%阻尼比反應

譜的 Sa(T1)，而量度結構反應的損傷度量

DM 為最大層間變位角θmax，對每個樣本

地震紀錄尋找結構崩壞點 GI 對應的地震

強度，GI 點的結構已呈現不穩定，非線性

動力分析可能出現數值發散現象，而由於

分析標的為新建設計結構，具有強柱弱梁

的結構系統，因此 GI 點的結構表現為梁
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為韌性用盡狀態。 

性能點 IO 之定義為立即居住性能層

級，DM 小於 IO 的結構反應表示結構沒有

損傷或輕微損傷，居民可如常居住，本文

設定其 θmax 值等於 0.5%，此時所有結構

構件皆尚未到達降伏階段；性能點 CP 為

防止崩塌性能層級，DM 小於 CP 的結構

有一定的穩定度，而未到達崩塌階段，觀

察X方向韌性抗彎構架與剪力牆的二元系

統的 20 筆地震紀錄的 GI 點 θmax 值之最

小值為 2.0678%，以其 9 成之 θmax 值

1.86%作為 X 向結構的 CP 性能點，或是

IDA 曲線上斜率為曲線初始斜率 20%的點，

表示結構開始軟化趨向崩塌階段，CP 取上

述兩者的較小值，觀察 Y 方向韌性抗彎構

架系統的 20 筆地震紀錄的 GI 點 θmax 值

之最小值為 2.297%，同樣以其 9 成之θmax

值 2.07%作為 Y 向結構的 CP 性能點，或

是 IDA 曲線上斜率為曲線初始斜率 20%
的點，CP 取上述兩者的較小值；GI 為整

體不穩定性能層級，DM 到達 GI 的結構已

不穩定而可能崩塌。 

 

圖一  X 方向 IDA  曲線族與性能點及分位數 

依各性能點的定義可在 IDA 曲線上

設定 IO、CP 及 GI 的(DM, IM)座標點，完

成的 20 條 IDA 曲線即可組成 IDA 曲線

族，X 方向構架如圖一所示，變化 IM 數

值，20 條 IDA 曲線可提供 20 個 DM 數值，

再依排序法可設定相對此 IM 的 16% 
fractile、50% fractile 及 84% fractile 的 DM
數值，即可組成 16% fractile、50% fractile
及 84% fractile 的 IDA 曲線，IO、CP 及 GI

性能點的各分位數亦能標示在圖一上。 

利用各個性能層級的 20 個 IM 數值，

可建立各性能層級的易損性曲線，如式(2)
的累積分佈函數(CDF)表示，X 方向構架

的各性能層級易損性曲線如圖二所示。由

各性能層級的易損性函數，可以計算在特

定地震強度 IM 作用下，結構發生各種損

壞狀況的機率。 

 

圖二  X 方向構架性能層級易損性曲線 

對於建築物在各性能層級允許的發生

機率較難有客觀的標準，美國 PEER 
CENTER 對於高樓的設計準則[8]，則建議

在最大考量地震 (Maximum Considered 
Earthquake, MCE)作用下，新建建築的崩塌

即結構不穩定的性能層級應有較小的發生

機率，可設在 10%左右。 

表一 性能目標(0.8 側力強度)地震作用下

X 構架各損傷狀態發生機率 

P[DM≧GI]  P[DM<IO]  P[IO≤DM<CP]  P[CP≤DM<GI] 

0.72%  3.27%  94.65%  1.36% 

       

        參考國震中心研究報告 NCREE-16-
013[7]，對於位於台中市中區第一類地盤

的本設計示範例，X 方向韌性抗彎構架與

剪力牆的二元系統，主控模態週期 T1 為

0.733 秒，耐震詳細評估若以側力強度下降

至最大強度之 0.8 倍的屋頂位移為性能目

標點，則所得之性能目標地表加速度 pA 為

0.8086 g，對應的 1S ( ) 1.5513a T g ；以結構
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的易損性函數可計算得各損傷狀態的發生

機率如表一所示，GI 結構不穩定狀態發生

機率為 0.72% 小於 10%，屬於可接受範圍，

因此設定的評估性能目標為合理的選擇，

而高於 CP 低於 GI 的發生機率為 1.36%，

低於 IO 結構沒損傷的機率為 3.27%，高

於 IO 低於 CP 的發生機率為 94.65%，符

合性能目標地震下結構呈現中度破壞的評

估準則，因此基於容量震譜法的耐震評估

運用於此十層樓韌性抗彎構架與剪力牆的

二元系統，屬於保守的評估結果。 

Y 方向構架為韌性抗彎構架，主控模

態週期 T1 為 1.24 秒，耐震詳細評估若以

側力強度下降至最大強度之 0.8 倍的屋頂

位移為性能目標點，或以穩定狀態的最大

屋頂位移為性能目標，則所得之性能目標

地 表 加 速 度 pA 為 0.521 g ， 對 應 的

1S ( ) 0.5909a T g ；以結構的易損性函數可

計算得各損傷狀態的發生機率，GI 結構不

穩定狀態發生機率為 25.87% 高於 10%，

屬於不可接受範圍，而高於 CP 低於 GI 的
發生機率為 13.37%，低於 IO 結構沒損傷

的機率為 0.00%，高於 IO 低於 CP 的發生

機率為 60.76%，基於容量震譜法的耐震評

估運用於此十層樓韌性抗彎構架，屬於不

保守的評估結果。 

四、結論 

本文針對一棟十層樓新建設計結構，

以 20 個隨機選定的地震紀錄進行 IDA 分

析，設定 IO、CP 及 GI 性能點的 IM 及 DM
數值，並以 MLE 方法建立結構於各性能

層級的易損性曲線，進而計算在特定地震

強度 IM 作用下，結構發生各種損壞狀況

的機率，用以探討現行耐震評估方法的保

守度。綜合分析結果可得到以下結論: 

1. 對於十層樓新建設計結構，由於兩方向

構架主控模態週期的不同，容量震譜法

的耐震評估運用於較小週期的 X 方向

韌性抗彎構架與剪力牆的二元系統，屬

於保守的評估結果；但運用於較大週期

的 Y 方向韌性抗彎構架，屬於不保守的

評估結果。 

2. IDA 結合易損性分析雖然需要大量的

非線性動力分析計算時間，但作為檢視

特定層級地震的結構耐震性能表現，不

失為一有效的工具。 
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受壓斜撐自行接合補強工法 

蔡仁傑1  蕭輔沛2  黃世建3 

摘 要 
台灣位於環太平洋地震帶上，建築結構時常面臨地震的考驗。台灣現行結構耐震法規

對於新建建物的耐震能力要求比起過去法規要求要嚴謹，故新建建物的耐震能力較高。但

在現行結構耐震規範頒布之前所建造的建物，其耐震能力堪慮。對於耐震能力不足的老舊

建物須有補強之必要性。而現行的補強工法有擴柱、翼牆、填充剪力牆與填充磚牆等等。

上述補強工法皆能有效地提升老舊建物的耐震能力，但上述濕式補強方法施工期程通常需

要較長，且施工期間因安全及施工噪音等，會影響住戶生活品質，例如私人住宅、辦公大

樓或是醫院等等類型的建物，使用人通常無法接受上述的影響。 

基於述原因，為了滿足施工條件限制較多且耐震能力不足的建物，本文擬介紹一個簡

易的補強方法–受壓斜撐自行接合補強工法。此方法優點在於斜撐不承受拉力，故不需要

施作化學植筋作拉力結合，且此乾式工法組裝簡易、施工時間短、較不影響住戶的日常生

活，對於耐震能力的提升也有一定的效益。此方法相較於傳統工法較能夠滿足施工條件的

限制進行快速耐震補強，有助於確保民眾居住生活安全。 

關鍵詞：補強工法、受壓斜撐、自行接合、預力裝置 

                                                                    
1 國家地震工程研究中心專案研究助理 
2 國家地震工程研究中心研究員 
3 國立台灣大學土木工程系教授、國家地震工程研究中心主任 

一、前言 

台灣位處於環太平洋地震帶，地震頻

繁，對於建築結構提供足夠的抗震能力，

係有其必要。台灣在 1999 年 09 月 21 日在

南投發生規模 7.3 的強震，在當時後造成

許多建築物受損以及倒塌，如圖 1 所示。

在此之後，政府機關全面調查老舊校舍建

物的耐震能力，並針對耐震能力不足的老

舊校舍推動耐震補強計畫，至今全台灣已

完成將近 9 成的校舍耐震補強。 

校舍補強方式多數採用全面性的補

強，其使用工法大多採用擴柱、翼牆、鋼

框斜撐、填充鋼筋混凝土牆或是填充磚

牆，如圖 2 所示。上述的補強方法皆能夠

有效地提升建築物的抗震能力，但是由於

其必須與既有構架接合，常先將需要接合

的梁柱構架表面粉刷層敲除至原有結構表

面後，按補強工法需求會在既有梁柱結構

中施作植筋後才施做擴柱、翼牆或是填充

牆等等[1]。 

 

 

圖 1 校舍建築物在 921 地震中倒塌 
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圖 2 校舍補強方法(擴柱、翼牆) 

上述補強工法的補強效益對於結構抗

側力強度的提升非常有效，但是因為其濕

式施工方式以及項目，施工時間通常長達

兩個月，且會在現場造成大量施工粉塵與

噪音。幸運地是學校可以有效地利用暑假

期間進行耐震補強工程，避免影響學生的

上課品質。不過對於私人住宅或是施工條

件限制較多的建築結構(如醫院)來說，使

用者難以接受生活空間需空出長時間而不

使用，對於補強空間的選擇性也會受到空

間使用性的限制，難以做到全面性的補強。 

由此可知，對於私人住宅或是施工條

件較為嚴苛的建築進行補強工程時，一般

補強工法可能因為其施工條件而無法使

用。對於現階段有耐震能力不足的建物，

需要新型的補強工法，以提升其耐震能力。 

為了解決上述各補強方法的不便以及

缺點。本文建議可使用 BRB 搭配預力裝置

而成的新型補強工法 - 受壓斜撐自行接

合補強工法。此方法之優點在於乾式施工

且斜撐不會因為外層剝落而造成補強元件

挫屈的可能性，也不須施作化錨加強 RC
構架強度；所有補強元件可預製，減少現

場施工時間與施工產生的粉塵以及噪音；

補強空間需求較小，能在施工條件限制下

提升建物的耐震能力。 

二、實驗設計與規劃 

在 2018 年，於國家地震中心進行 1/2
縮尺 RC 構架補強試驗。此構架設計混凝

土 強 度 為 17.5MPa ， 鋼 筋 強 度 皆 為

280MPa ，構架尺寸如圖 3 所示。此構架

尺寸以及材料參數的選定是為了接近老舊

建物的實際建造狀況，且此構架有額外設

計樓版，更能貼近實際結構。 
而此補強元件含有三個部分，其如圖

4 所示。一是斜撐，提供構架額外的側力

強度；二是預力裝置，提供初始預力使斜

撐與構架接合，並能夠使斜撐不承受拉

力；最後是轉介面，聯結補強元件與 RC
構架兩者不同的物件，並承接斜撐的軸向

作用力傳遞至 RC 構架中，使補強元件與

構架成為一體。 
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圖 3 RC 構架尺寸圖(單位：mm)  

斜撐

預力裝置

轉介面

 
圖 4 補強元件示意圖 

補強元件的軸力強度是根據 RC 構架

的強度做為設計基準。以此概念設計補強

元件主要原因在於避免 RC 構架無法承受

補強元件的作用壓力，而斜撐對於構架造

成的受力自由體圖如圖 5(a)所示。當斜撐

受壓時產生的軸向作用力，會對於構架造

成柱剪力、梁剪力、柱的拉力、梁的拉力

以及梁柱接頭剪力等的作用力。故對於各

個區塊的拉力與剪力強度須逐一檢核。避

免 RC 構架無法提供足夠的支承力，可使

斜撐發揮抗側力強度。 
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(a)RC構架與斜撐自由體圖

斜撐軸力

(b)RC構架中的內力
(梁、柱與梁柱接頭剪力)  

圖 5 構架受力自由體圖 

根據圖 5(b)分析構架各區塊所能夠提

供之強度後，此補強實驗預估斜撐最大可

提供約 266kN 的抗側力強度。由於受壓斜

撐只能提供單方向的抗側力強度，故在本

次實驗於另一方向加裝另一斜撐，以確保

在構架雙向皆能夠補強其抗側力強度。斜

撐與構架之間的轉介層則採用無收縮砂漿

澆製，其優點在於受壓強度較高，較能夠

有效地傳遞斜撐的軸向作用力，故轉介面

的設計承壓強度需大於斜撐的設計軸向強

度，此次的設計承壓強度為1236kN。另因

為無收縮砂漿性質相較於鋼構更為貼近混

凝土，在構架表面接合處打毛，使轉介面

能夠與構架接合。且只有此部分為濕式施

工，能夠利用這點吸收大量的施工誤差。

預力裝置的承壓外套管的設計軸壓強度需

大於斜撐的設計軸向強度，故於此實驗中

的降伏強度為 700kN ，約為斜撐軸向設計

強度的兩倍，此概念是避免承壓套管產生

降伏永久變形影響到預力裝置的效益。 

由此可知在本次實驗補強試體設計

中，要使斜撐桿件以外的元件皆保持在彈

性階段，避免降伏或是破壞。補強試體如

圖 6 所示。 

圖 6 補強試體圖 

三、實驗結果與觀察

未補強 RC 構架測試最大側力強度約

為 287kN，而補強後的試體最大測力強度

可以提升至 481kN ，整體構架強度約為

1.67 倍，如圖 7 所示。另外可觀察到使用

BRB 做為斜撐元件，其強度可與構架共同

發揮，使整體結構物更加具有韌性。且當

構架強度開始下降時，BRB 仍可以繼續發

揮強度，強度衰減的速率較為緩慢。

RC 構架在層間變位角達 0.75%之前，

裂縫發展均分散在梁、柱以及梁柱接頭

中。但在層間變位角達 0.75%時，構架柱

的剪力裂縫迅速累積與發展。當層間變位

角到達 2.5%時，柱的最大裂縫寬度以達

9mm 以上，以損壞相當嚴重，如圖 8 所示，

且整體補強構架抗側力強度已有開始下降

的趨勢。
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圖 7 實驗結果與架構之比較 
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圖 8 柱剪力破壞(Drift Ratio 2.5%) 

另外實驗在抗側力強度尚未下降至最

大強度的七成即停止實驗的原因並非於構

架柱的剪力破壞所導致。而是因為預力裝

置中軸心套管長度不足導致兩者互相擠

壓，使預力裝置無法繼續發揮原有效益，

且可能導致斜撐脫離等問題，如圖 9 所

示。基於上述狀況與安全問題，故停止實

驗的進行。但是此發現亦對於後續改善本

補強工法的設計流程有所貢獻。 

 
圖 9 預力裝置中軸心套管擠壓 

四、結論 

現階段對於私人住宅、醫院、科技廠

房或是補強空間限制較多的建物，傳統的

擴柱、翼牆或是新增鋼筋混凝土牆等的補

強工法，其濕式施工、工期、施工中產生

的噪音與粉塵或是施工期間人員須撤離原

有的使用空間等的情況，可能較難以被接

受。使得需要耐震補強的建物無法進行補

強，讓此建物在地震中處與倒塌的高風險

下，無法確保民眾的居住安全。 

而本文提供之補強工法大部分元件能

夠預先製作，可縮短現場施工時間，減少

干擾使用者的日常生活作息。且此乾式工

法特殊之處在於可使補強元件不承受拉

力，故原有 RC 結構不必另外進行化學植筋

或是施作剪力釘等工項，可大幅減少現場

施工項目。另外斜撐施作的空間限制較

小，可以採用補強元件尺寸小但量多的方

式進行耐震補強，亦可作為耐震能力提升

的方法。 
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含鋼板之高強度鋼筋混凝土剪力牆連接梁耐震行為研究 

林敏郎1  黃昭勳2  楊松逸3 

摘 要 
鋼筋混凝土連接梁內置剪力鋼板可提升強度與勁度，鋼板錨定長度能控制鋼板彎矩

強度發展，在鋼板無剪力釘情況下，鋼板與混凝土間無任何傳力機制，造成鋼板無法充分

提升梁身剪力容量，梁體受力變形大時，強度快速衰降且核心混凝土擠碎。本研究共設計

五座高強度鋼筋混凝土連接梁試體，以內置鋼板、添加剪力釘、跨深比與鋼板用量為主要

設計變數，主要探討在鋼板上開孔配置側向繫筋加強鋼板和混凝土複合對連接梁耐震行為

影響。實驗結果顯示內置鋼板並配置側向繫筋能提升梁體剪力容量，且破壞模式由剪力破

壞轉變為撓曲破壞，鋼板開孔配置側向繫筋能替代剪力釘改善混凝土與鋼板間複合並傳遞

剪力，鋼板端部的承壓翼板與加勁板會使錨定區域破壞，造成含鋼板連接梁強度快速衰降。 

關鍵詞：連接梁、剪力鋼板、剪力容量、剪力釘 

                                                                    
1國家地震工程研究中心副研究員 
2國立臺北科技大學土木工程學系副教授 
3國立臺北科技大學土木工程學系研究生 

一、前言 

為了改善連接梁耐震性能及施工性，

姚本濠將少量面積之鋼板置入傳統梁配筋

之鋼筋混凝土連接梁中，鋼板未做任何處

理、無配置剪力釘，其錨定僅由承壓板進

行錨定處理，實驗得知鋼板錨定長度能控

制連接梁撓曲強度發展，且在斷面鋼筋面

積 3%情況下，添加 1%至 2%鋼板量即可達

到連接梁耐震能力改善之成效，因此鋼板

置入連接梁配置型式有極大的發展優勢。 

含鋼板連接梁在鋼板表面無剪力釘情

況下，鋼板與混凝土間無剪力傳遞機制，

造成鋼板無法充分提升梁體剪力容量，在

梁體受力變形大時，強度快速衰降且核心

混凝土擠碎與鋼板挫曲發生，故耐震性能

仍不及規範 ACI318-14 對角配筋型式，若

要改善此情形期望藉由配置側向繫筋增進

混凝土與鋼板間之複合作用，使得鋼板能

有效抵抗側力，來提升連接梁之韌性表現。 

二、試體設計 

本研究之實驗測試於國家地震工程研

究中心執行，模擬連接梁於側力影響下之

行為，使測試梁體可以達到雙曲率變形之

行為，為了配合測試構架限制，參考文獻，

選定一 30×50平方公分之標準斷面，與 100
公分、150 公分及 200 公分作為梁之淨長

度。 
本實驗一共設計五座連接梁試體，試

體編號分別為 CB20SP1 、 CB20SP2 、

CB20SP3、CB30SP1 及 CB40SP1，試體設

計參數如表一，其材料標稱強度分別為，

縱向鋼筋採用 #8 SD685、箍筋採用 #4 
SD785 之鋼強度鋼筋，鋼板採用降伏強度

250MPa 之 A36 鋼板，混凝土皆採用 70MPa
之高強度混凝土。其中跨深比為 2 之連接

梁主要探討，在使用高強度材料下傳統連

接梁配置型式加入鋼板並配置側向繫筋是

否可以改善其韌性行為，而在鋼板上設置

側向繫筋以及剪力釘，觀察兩者對於提升

混凝土與鋼板間複合作用之差異，跨深比 3
和 4 之連接梁主要為探討跨深比變化與鋼

板用量之關聯。 
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表一 試體設計參數 

試體編號 斷面配筋 跨深比 鋼板 

鋼板 

錨定 

長度 

CB20SP1 

 

2 

(梁長

100cm) 

None 10cm 

CB20SP2 

 

t=1.5cm 10cm 

CB20SP3 

 

t=1.5cm 

(配置 

剪力釘) 

10cm 

CB30SP1 

 

3 

(梁長

150cm) 

t=0.6cm 10cm 

CB40SP1 

 

4 

(梁長

200cm) 

t=0.6cm 10cm 

三、連接梁反覆載重試驗 

本試驗除了模擬連接梁受地震力時之

雙曲率變形，也設計為零軸壓力。因此以 L
型鋼架確保上部基礎部會發生轉動，也採

用兩支垂直向千斤頂支撐 L 型鋼架及上部

基礎自重，並使用兩支水平向千斤頂推動

連接梁試體，測試佈置如圖一。 

 

圖一 試驗佈置圖 

為了模擬地震反覆之作用，本試驗參

考 ACI 374.1-05 之加載方式，每個層間變

位三個迴圈，層間變位依序為 0.25%、

0.375%、0.5%、0.75%、1%、1.5%、2%、

3%、4%、5%、6%、8%及 10%，加載歷時

如圖二。 

 

圖二 加載歷時圖 

四、實驗結果 

試體 CB20SP2 以 CB20SP1 為原型在

試體中設置一片厚 1.5 公分之一字型鋼板

作為變數，兩座試體之包絡線如圖三所

示。試體 CB20SP1 設置鋼板能有效提升側

力強度從 1034.7kN 上升至 1241.2kN 約

20%，兩者最大強度點約在層間位移 2%，

此時直通主鋼筋皆發生降伏，但 CB20SP1
主鋼筋降伏時間點較 CB20SP2 早發生，說

明鋼板有提供彎矩與主鋼筋共同發展撓曲

強度，且 CB20SP1 試體其繫筋受剪拉情形

較 CB20SP2 明顯，這也說明鋼板能共同抵

抗剪力；從位移能力方面來看，試體

CB20SP1和CB20SP2極限層間位移分別為

3.32%和 3.45%，僅提高 0.1%層間位移能

力，由於基礎破壞嚴重，導致鋼板提早失

去錨定能力造成強度無法持續發展；從初

始勁度來看，由於初始裂縫過多導致

CB20SP2 試體在正向初始勁度較低，故使

用負向之切線勁度做比較，CB20SP1 與

CB20SP2 初始勁度分別為 123.2kN/mm 與

136.7kN/mm，配置鋼板後，梁體勁度提升

約 11%；能量消散方面，試體 CB20SP2 在

完成 5%層間位移累積能量消散較試體

CB20SP1 提升約 1.7 倍；在強度衰減方面，

CB20SP1 試體在層間位移 4%時，其衰減程

度較CB20SP2試體高 10%，於層間位移 5%
時，試體 CB20SP1 強度衰減加劇較試體

CB20SP2 高 20%，由於 CB20SP1 試體實驗

後期核心混凝土嚴重擠碎，導致強度大幅
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衰減，為剪力破壞行為，而 CB20SP2 試體

則有鋼板共同抵抗側力，維持梁身核心混

凝土完整，為撓曲破壞行為。 

 

圖三 連接梁有無配置鋼板之行為比較 

試體 CB20SP3 以 CB20SP2 為原型在

一字型鋼板上添加 36 根剪力釘作為變數，

兩座試體之包絡線如圖四所示。試體

CB20SP2與CB20SP3兩者最大強度點約在

層間位移 2%，最大側力強度分別為

1241.2kN 與 1251.1kN，兩座最大強度幾乎

相同，直通主鋼筋皆在達最大強度點前發

生降伏，主鋼筋降伏時間點也非常相似；

從位移能力方面來看，試體 CB20SP2 和

CB20SP3 極限層間位移分別為 3.45%和

3.4%，兩者極限層間位移能力僅差異

0.5%；從初始勁度來看，由於初始裂縫過

多導致 CB20SP2 試體在正向初始勁度較

低，故使用負向之切線勁度做比較，

CB20SP2 與 CB20SP3 初始勁度分別為

136.7kN/mm 與 149kN/mm，添加剪力釘

後，梁體勁度提升約 9%；能量消散方面，

在完成 5%層間位時試體 CB20SP2 和試體

CB20SP3 兩者累積能量消散相近；強度衰

減方面，兩座試體在過最大強度點後強度

衰降程度相似，試體破壞狀況皆為保護層

剝落，梁身核心混凝土保持完整，鋼板受

到混凝土束制沒有嚴重挫曲，並與姚本濠

跨深比 2 之含鋼板連接梁試體 CB 2-3 比

較，在鋼板無開孔配置圍束繫筋情況下，

光滑鋼板面與混凝土間無任何傳力機制，

造成鋼板無法充分提升梁身剪力容量，導

致核心混凝土剪壓擠碎，且由試體

CB20SP1 得知即使改善混凝土圍束，梁身

仍有剪力容量不足之問題，因此鋼板與混

凝土複合良好為提升梁身剪力容量之主

因。  

 

圖四 有無添加剪力釘之連接梁行為比較 

由相同錨定長度試體 CB20SP2、
CB30SP1 與 CB40SP1 實驗結果發現，連接

梁試體在鋼板錨定長度需求不足情況下，

鋼板越厚之試體，其鋼板彎矩強度發展越

不容易，但實驗邊界構材過於強壯，因此

各試體即使鋼板錨定不良，鋼板仍能發展

出所有彎矩強度。圖五為不同跨深比之試

體包絡線圖，試體 CB20SP2 側力強度

1241.2kN 最大，再來為試體 CB30SP1 其側

力強度 886.7kN，試體 CB40SP1 側力強度

642.5kN 則最小，說明跨深比會影響試體側

力強度發展；初始勁度方面，由於初始裂

縫過多導致CB20SP2試體在正向初始勁度

較低，故使用負向之切線勁度做比較，

CB20SP2、CB30SP1 以及 CB40SP1 初始勁

度分別為 136.7kN/mm、 71.2kN/mm 與

43.1kN/mm，試體梁身越長，其初始勁度

越小；能量消散方面，在層間位移 5%所累

積之能量消散，試體 CB40SP1 有最好的消

能能力，由於遲滯迴圈較為飽滿且無明顯

強度衰降，且薄鋼板變形較為明顯能更有

效參與消能，而 CB30SP1 能量消散則約為

CB40SP1 能量消散 92%，由於實驗後期強

度開始漸漸衰降導致消能能力減弱，試體

CB20SP2 由於強度衰降劇烈且鋼板較厚變

形較不明顯，導致能量消散僅有 CB40SP1
能量消散 56%；強度衰降方面，在層間位

移+5%(1st)時，試體 CB20SP1 由於保護層

大量剝落且基礎嚴重開裂，造成強度衰降
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44%且極限層間位移僅有 3.45%，試體

CB30SP1 則基礎同樣有明顯開裂，但梁體

僅有塑角產生無明顯破壞，故強度只衰降

17%直到保護層開始剝落強度才有明顯下

滑，且極限層間位移有 5.04%，試體

CB40SP1 基礎仍有顯著破壞，而梁體則無

明顯破壞，強度些微衰降 12%直到直通主

鋼筋斷裂強度才劇烈下降，極限層間位移

有 6.83%極為良好。 

 

圖五 不同跨深比之連接梁行為比較 

五、結論與展望 

本研究主要探討連接梁內置鋼板之耐

震行為，設計五組鋼筋混凝土連接梁進行

反覆載重試驗，根據實驗結果歸納出以下

三點結論：一、傳統梁配筋試體在梁體變

形大時，因剪力容量不足會造成混凝土壓

桿擠碎產生剪力破壞，而內置鋼板並設置

側向繫筋之試體，由於鋼板與混凝土複合

良好，梁體剪力容量獲得提升，破壞模式

由剪力破壞轉變為撓曲破壞；二、配置側

向繫筋之試體與配置側向繫筋且添加剪力

釘之試體，兩者耐震性能與破壞行為雷

同，此結果反應出配置足量側向繫筋方能

傳遞鋼板與混凝土間剪力；三、含鋼板連

接梁由於鋼板端部之承壓翼板造成周圍混

凝土壓碎，且加勁板與混凝土形成弱面造

成梁體與基礎不連續，使得錨定區域產生

破壞，造成強度快速下降，因此鋼板承壓

錨定機制仍有改良之空間。 
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高強度鋼造挫屈束制支撐構架之 
近斷層地震與遠域地震實驗加載歷時開發 

林德宏1      周中哲2      陳冠維3 

摘 要 
基於能提供較小構件尺寸和較低建造成本的優勢，台灣的高層建築越來越普遍地使

用高強度鋼材，本研究以非線性分析探討基於 AISC 耐震規範（2016）設計的高強度 H
形鋼柱和銲接箱型鋼柱的耐震性能需求，開發可代表受近斷層和遠域地震的七層樓鋼造

斜撐構架中一樓柱反應的靜態實驗加載歷時。近年來的實驗和分析研究顯示 AISC 耐震

規範（2016）中對梁柱抗彎接頭的實驗反覆加載歷時規定對建築柱過於嚴格，即所施加

的反覆加載歷時可能會顯著降低鋼柱的抗側力能力，此外近斷層地震對台灣建築物的危

害亦尚未被完全了解。本研究設計一棟使用 SM570MC 高強度鋼柱的 7 層樓鋼造挫屈束

制支撐構架，並自國內外地震中選取 11 組近斷層和 11 組遠域地震歷時紀錄，藉由非線

性分析軟體 PISA3D 協助，分析各地震下的結構物歷時分析行為反應，分析結果顯示近

斷層和遠域地震造成顯著不同的構架受震反應，並提出相應的實驗加載歷時。 

關鍵詞：高強度鋼、H 型與箱型柱、非線性動力歷時分析、近斷層和遠域地

震實驗加載歷時 

一、前言 

台灣已被發現確認的活動斷層眾多，

鄰近斷層的區域在地震發生時將承受具有

高速度脈衝及大位移特性的地震波，因此

位於此區域內建築物的耐震能力會受到嚴

格的考驗。鋼結構建築的耐震能力較傳統

鋼筋混凝土建築為佳，具有高回收性，被

視為綠建材的一種，因此美、日等國持續

進行相關研究，國內的應用也日趨廣泛，

基於能提供較小構件尺寸和較低建造成本

的優勢，台灣的高層建築也越來越普遍地

使用高強度鋼材。近年來的實驗和分析研

究顯示 AISC 耐震規範（2016）中對梁柱

抗彎接頭的實驗反覆加載歷時規定對建築

柱過於嚴格，即所施加的反覆加載歷時可

能會顯著降低鋼柱的抗側力能力，因此學

者們也提出改善的實驗加載歷時(Suzuki 
and Lignos 2014, Wu et al. 2018.)，此外近

斷層地震對台灣建築物的危害亦尚未被完

                                                       
1 國家地震工程研究中心助理研究員 
2 國家地震工程研究中心建物組組長、國立台灣大學土木工程學系教授 
3 國立台灣大學土木工程學系研究生 

全了解，不能直接使用 Krawinkler 等人

(2000)發展的近斷層實驗加載歷時。 

故此，有必要針對高強度鋼柱的耐震

行為進行研究，以確認高強度鋼材於實際

施工及耐震工程上的可行性及安全性。本

研究設計一棟柱子使用 SM570MC 高強度

鋼材的 7 層樓鋼造斜撐構架，並自國內外

地震中選取 11 組近斷層和 11 組遠域地震

歷時，藉由非線性分析軟體 PISA3D 的協

助，分析各地震下的結構物歷時分析行為

反應，目的在瞭解近斷層地震與遠域地震

對鋼造建築物的不同耐震需求，並開發可

代表受近斷層和遠域地震的斜撐構架中一

樓柱反應的靜態實驗加載歷時。 

二、7 層樓高強度鋼造斜撐構架設計 

本研究的原型構架為一幢 7 層樓的住

宅建築結構，其鋼柱使用 SM570MC 鋼材

（標稱降伏強度為 420 MPa）、樑和斜撐使
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用 SN490B 鋼材（標稱降伏強度為 325 
MPa），圖一與圖二為此原型建築的平面圖

和立面圖，該建築假設座落在距台灣台南

新化斷層 3.5 公里處的第二類地盤上，建

築物之總高度為 25 公尺，其中一樓高度為

4 公尺，二樓以上皆為 3.5 公尺。分別在南

北向和東西向配置三跨及六跨的挫屈束制

斜撐構架（BRBF）及韌性抗彎矩構架

（SMRF），柱與柱的間隔為 8 公尺，該構

架設計靜載重為 9.8 kPa、設計活載重為

1.96 kPa，依台灣建築物耐震設計規範

（2011）計算設計地震力，經驗公式

0.07hn
3/4 計算所得周期為 0.782 秒，設計基

底剪力為 0.158 W（1389 kN）。 

 

圖一 原型建築平面圖 

 

圖二 原型建築立面圖 

圖一中標註紅色虛線處為本研究所設

計及分析之構架，左柱為 H 型鋼柱、右柱

與中間柱使用銲接箱型鋼柱，BRB 斜撐

成”之”字型安裝於構架中間柱與右柱間，

梁、柱及 BRB 斷面尺寸如表一所示，圖三

為 7 層樓原型建築物 PISA3D 分析模型，

此模型分析所得結構週期為 1.11 秒，用途

系數 I 為 1.4。表二列出 7 層樓底層柱之 Ca 

（=𝑃௨/∅௖𝑃௬）及 Cg（=𝑃௚/∅௖𝑃௬）值，其中

Ca 為 柱 之 軸 力 比 ， 軸 力 計 算 考 慮

（1.2DL+1.6LL），而 Cg 之軸力計算考慮

（1.2DL+0.5LL±1.0E+0.3Ev），計算所得之

軸力比值皆位於 0.25 至 0.4 之間。 

 

圖三 7 層樓原型建築物 PISA3D 分析模型 

表一 梁、柱及 BRB 斷面 
 Story Section Material 

柱

1F~4F 
左: H600×300×16×25 
中: BOX385×385×28 
右: BOX315×315×22 

SM570MC

5F~7F 
左: H512×202×12×22 
中: BOX360×360×25 
右: BOX265×265×20 

梁
2F~5F H512×202×12×25 

SN490B 
6F~RF H512×202×12×22 

B
R
B

1F~3F 1100 kN 
SN490B 4F~5F 900 kN 

6F~7F 600 kN 

表二 一樓柱之軸力比 
Section Cg Ca 

左柱 H600×300×16×25 0.288 0.288 
中間柱 BOX385×385×28 0.343 0.395 
右柱 BOX315×315×22 0.250 0.406 

三、地震紀錄選取與調整 

為瞭解 7 層樓原型構架在近斷層地震

與遠域地震下之行為，本研究自國內外地

震紀錄中選取 11 組近斷層地震紀錄（表

三）和 11 組遠域地震紀錄（表四）進行非

線性地震歷時分析，其中各包含六組台灣

與五組選自美國、日本與紐西蘭等國外發

生的地震紀錄。所選取之地震紀錄依其 5%
阻尼加速度反應譜與原型構架所座落地點

之設計地震加速度反應譜進行調整，調整

時僅放大或縮小地震歷時的振幅，而不調

整其頻率內含。美國 ASCE 7（2016）規範

規定：1.動力分析所使用的地震，其加速度

反應譜需於 0.2 Tn1~2.0 Tn1（Tn1 為所分析

結構之基本周期）間和設計地震加速度反

應譜相似，2.動力分析所使用的 11 組地震
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歷時，其平均加速度反應譜於 0.2 Tn1~2.0 
Tn1 間不得低於設計地震加速度反應譜的

90%，台灣規範的設計地震加速度反應譜

於長周期的規定與美國不同，上述反應譜

調整範圍皆改取 0.2Tn1~1.5Tn1。分別對 22
組地震紀錄乘上不同調整系數，使調整後

的地震反應譜與設計地震反應譜有最小平

方差，再將經最小平方差調整過後的 11 組

近斷層地震歷時與 11 組遠域地震歷時分

別乘上相同的調整系數，拉高平均反應譜

至符合規定，已調整之近斷層地震與遠域

地震反應譜分別顯示於圖四與圖五，其中

紅色線為 11 組地震平均值，藍色線為台灣

設計地震反應譜，黑色虛線為結構基本周

期，可發現近斷層地震在結構物基本周期

處的譜加速度較遠域地震及設計規範大。 

表三 11 組近斷層地震紀錄基本資料與

調整結果 

Event Year 測站與方向 
調整後

PGA (gal)
Chi-Chi 1999 TCU052-NS 324.3 
Chi-Chi 1999 TCU052-EW 320.1
Chi-Chi 1999 TCU068-EW 407.4
Jiasian 2010 CHY058-EW 484.6

Meinong 2016 CHY063-EW 356.0
Meinong 2016 CHY089-EW 399.1

US_Imperial 
Valley-06 

1979 
El Centro 

Array #6-230 
597.2 

US_Landers 1992 Lucerne-260 801.0
US_ 

Northridge-01 
1994 

Newhall-Fire 
Sta-360 

332.1 

JP_Kobe 1995 KJMA-000 411.2

NZ_ 
Christchurch 

2011 
Pages Road 

Pumping 
Station-W 

593.8 

表四 11 組遠域地震紀錄基本資料與

調整結果 

Event Year 測站與方向 
調整後

PGA (gal)
Chi-Chi 1999 TCU095NS 324.3
Chi-Chi 1999 CHY015NS 320.1
Chi-Chi 1999 CHY015EW 407.4
Jiasian 2010 CHY099NS 484.6
Wutai 2012 CHY099NS 356.0

Meinong 2016 CHY133NS 399.1
US_Whittire 

Narrows 
1987 ALT360 597.2 

US_Northridge 1994 CNP196 801.0
US_Landers 1992 IND090 332.1

JP_Kobe 1995 ABN090 411.2
NZ_ 

Christchurch 
2011 RHSCS04W 593.8 

 

圖四 11 組近斷層地震加速度反應譜 

 

圖五 11 組遠域地震加速度反應譜 

四、分析與試驗加載歷時開發 

為開發可代表受近斷層和遠域地震的

斜撐構架中一樓柱反應的靜態實驗加載歷

時，本研究以 PISA3D 分析軟體進行非線

性歷時分析，分析模型考量在軸力作用下

的鋼柱耐震行為，梁柱設定依據美國

ASCE 41（2013）規範所建議的力量位移

曲線進行調整，左柱、中間柱與右柱的軸

力比分別為 0.2、0.25 與 0.2，降伏後勁度

比為 0.03，分析時將所有調整後的地震放

大 1.5 倍以達到 MCE 等級地震。 

圖六與圖七分別為 7 層樓原型構架在

11 組近斷層地震分析與 11 組遠域地震分

析的一樓位移歷時，其中紅色線與藍色線

分別為六組台灣地震紀錄與五組國外地震

紀錄中含有最大位移反應的歷時。由圖六

與圖七可發現近斷層地震與遠域地震造成

之位移反應顯著不同，受近斷層地震的結

構物有顯著偏向一邊的脈衝位移，脈衝過

後結構物將不會回到原始的位置，持續偏

一邊震動並有較大的殘餘變形，分析所得

最大層間側位移為 4.09 %，最大殘餘變形

0 0.5 1 1.5 2 2.5 3

Period (s)

0.0

0.5

1.0

1.5

2.0
11 Near-Field ground motions
Average
DBE
T1
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為 2.68 %；遠域地震使結構物承受較多的

反覆震動，震幅多落在 1 %層間側位移內，

同時幾乎沒有殘餘變形，分析所得最大層

間側位移為 2.2 %。 

 

圖六 11 組近斷層地震一樓層間側位移 

 

圖七 11 組遠域地震一樓層間側位移 

整理上述分析結果後，可得圖八與圖

九之近斷層地震與遠域地震實驗加載歷

時，斜撐構架在 MCE 等級近斷層地震作

用下，會先拉回到-2 %層間側位移後再達

到最大層間側位移 4 %，最終的殘餘變形

為 2.5 %；如圖九中藍線所示，斜撐構架在

MCE 等級遠域地震作用下，在 1.5 %層間

側位移後僅需進行 2.5 %一圈的測試，小

於 AISC 耐震規範加載歷時規定的 4%，

後續紅色線為仿照 AISC 規定所增加每個

層間側位移進行一圈之測試。 

 

圖八 近斷層地震實驗加載歷時 

 

圖九 遠域地震實驗加載歷時 

五、結論與展望 

本研究設計、分析一組 7 層樓鋼造斜

撐構架，並發展斜撐構架在近斷層地震與

遠域地震之實驗加載歷時，MCE 等級近斷

層地震作用下的一樓最大層間側位移需求

為 4%，遠域地震作用下則為 2.5%，後續

將用此歷時進行高強度H形鋼柱和銲接箱

型鋼柱的單柱實驗與高強度鋼構架實驗以

探討其耐震性能。 

六、致謝 

本研究承蒙強地動組郭俊翔研究員與
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紀錄，特此誌謝。 

參考文獻 

1. Krawinkler, H., Gupta, A., Medina, R., 
and Luco, N. (2000). “Development of 
Loading Histories for Testing of Steel 
Beam-to-Column Assemblies.” SAC 
Background Report SAC/BD-00/10. 

2. Suzuki, Y., and Lignos, D. G. (2014). 
“Development of loading protocols for 
experimental testing of steel columns 
subjected to combined high axial load and 
lateral drift demands near collapse.” Proc., 
10th National Conf. on Earthquake 
Engineering, Earthquake Engineering 
Research Institute, Anchorage, AK. 

3. Wu, T.-Y., S. El-Tawil, and J. McCormick. 
2018. “Highly ductile limits for deep steel 
columns.” J. Struct. Eng. 144 (4): 
04018016. 

D
is

p
la

ce
m

en
t 

(m
m

)

In
te

rs
to

ry
 d

ri
ft

 (
%

)

0 10 20 30 40
Step

-160

-120

-80

-40

0

40

80

120

160
Near-Field Loading protocol

-4

-3

-2

-1

0

1

2

3

4

0 20 40 60 80
Step

-240

-160

-80

0

80

160

240
Far-Field Loading protocol

-6

-4

-2

0

2

4

6

84



 

改良式搖擺控制機制橋柱耐震性能試驗 

洪曉慧1  黃仲偉2  江奇融3  李家駿4 

摘 要 
為了降低橋柱震後損傷及減少復原所需的時間，橋柱可搭配在震後能快速更換之消

能元件配置，地震時，橋柱透過外置消能元件的消能，可降低橋柱本體的損傷。依循類似

的設計邏輯與概念，目前文獻上已有許多不同的研究，惟過往研究主要著重在控制機制之

消能分析，本研究則是以含預力之搖擺控制機制橋柱搭配外置消能鋼棒為例，著重於消能

鋼棒與橋柱之接合裝置，以及搖擺橋柱與基礎之搖擺介面設計。消能鋼棒的設計主要在降

伏後能夠迅速更換，同時消能鋼棒與基礎連接之萬象接頭可使消能鋼棒自由轉動，以減少

鋼棒承受彎矩的可能性，另透過特殊的機制，消能鋼棒可選擇是否承受軸壓力。本研究共

設計與建造三組不同設計細節與預力之試體，並在國家地震工程研究中心進行反覆載重試

驗。試驗結果顯示本研究試體柱身在反覆載重後僅有些許拉力裂縫，試體幾乎沒有任何損

傷，大部分的地震能量都被外置消能鋼棒所吸收，且受損的外置消能鋼棒可輕易置換，使

橋柱試體能夠迅速回復其原有的耐震性能。 

關鍵詞：消能鋼棒、預鑄預力橋柱、搖擺機制、反覆載重試驗  

                                                                    
1國家地震工程研究中心研究員 
2中原大學土木工程學系副教授 
3國家地震工程研究中心副技術師  
4中原大學土木工程學系碩士生  

一、前言 

近年來隨著經濟發展與設計技術的精

進，橋梁的設計目標逐漸不再只有滿足於

大震不倒，而是以性能為導向地期望震後

橋梁仍能維持一定的功能。以往橋柱的設

計與補強設計理念偏向於自我犧牲式的韌

性設計，以柱底產生塑鉸來消散地震能

量，確保橋梁不會產生脆性剪力破壞與倒

塌，所以大地震後橋柱往往已產生相當大

的應變與殘留位移，而須限制通車進行補

強或重建。為了降低震後維修的成本，減

少震後殘餘變形並加速震後橋梁耐震性能

的恢復已成為新一代橋梁設計須慎重考量

之課題。 

根據過去的研究，橋柱基礎搖擺機制

可降低橋柱的地震力需求，也可提供自復

位之能力，進而減少甚至避免震後橋柱塑

角區的嚴重損傷，降低震後殘留位移 [1]。
然而橋柱之搖擺機制雖可降低橋柱承受之

地震力，但缺乏可靠之遲滯消能機制，若

不適當控制，將可能產生很大位移。為了

要保有搖擺機制降低地震需求的優勢，並

同時保有適當的消能能力和具備可控制之

搖擺行為，搭配預力和外加消能裝置的搖

擺控制機制橋柱近年來成了一個深具潛力

的選擇 [2-3]。近幾年國家地震工程研究中

心也有類似的試驗，以此設計之橋柱與基

礎和傳統柱進行比對，外置消能裝置與預

力系統可有效降低柱身的破壞程度並兼具

自復位性，但設計之外置消能系統在試驗

中的消能性卻因組裝方式與接頭行為有所

折損 [4]。基於類似的概念，本研究以相同

設計之預鑄預力搭配外置消能鋼棒的搖擺

控制機制橋柱試體，重新設計外置消能系

統之組裝方式與接頭配置，以及柱身與基

礎連接的方式。讓橋柱透過後拉法施加之

預力提供橋柱搖擺後自復位的能力，可置

換的外置消能鋼棒提供消能的能力。為驗

證所改良橋柱系統的耐震性能與震後快速
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修復之能力，本研究設計並建造三組不同

預力與鋼棒受力方式的搖擺控制機制橋柱

試體，並在地震中心進行反覆載重試驗，

三座試體各進行兩次反覆載重試驗，包括

修復前與修復後，並與傳統配置橋柱之試

驗結果進行比較。  

二、試驗設計 

本研究以 Hung et al. [4]之試體為基準

進行改良設計，並建造三組預鑄預力搖擺

控制機制橋柱試體 P1、P2 及 P3。三座試

體之預鑄柱身具相同之設計。如圖一所

示，試體有效柱高皆為 3.6 m，斷面為

60cm×60cm 之方形橋柱，主筋配置為

12-D19，以及一組預力鋼腱。預力鋼腱穿

越柱底和基礎界面，錨定於基礎底。三座

試體之預力鋼腱配置皆為 7根ASTM A416 
Grade 270 鋼鉸線，鋼鉸線標稱直徑為 1.52 
cm ，但三組試體之設計預力分別為

0.04fc’Ag、0.07fc’Ag及 0.07fc’Ag，其中 Ag為

橋柱斷面積，fc’為橋柱混凝土設計抗壓強

度，此外透過接頭之特殊設計，P1 及 P3
之外置消能鋼棒只受拉力而不受壓力，P2
之外置消能鋼棒則受拉亦受壓力。 

Rebar
12-D19
SD420

D13
SD280

 

圖一 試體設計 

三座試體皆為預鑄，試體分成兩個節

塊，包括柱身節塊與基礎節塊，節塊內預

留 15 cm直徑之 PVC管使預力鋼腱在試體

組裝時得以穿越。基礎上方預埋消能元件

之底部連結系統，並與基礎一起灌漿。另

考量柱底產生剛體搖擺行為時，受壓側角

落將承受很大的壓應力，為避免柱底角落

處保護層因承受極大壓力而壓碎，柱底四

周設計成 5cm 倒角，並以 5mm 鋼板包覆

柱底部位，基礎面也配置鋼板使基礎與柱

底間界面具備足夠強度承受反覆搖擺作用

力。同時為了改善柱體在試驗中所造成的

滑動位移，本次試驗以插銷式來做為柱體

與基礎間的連接，並且在凹槽四邊放置橡

膠墊增加消能性。基礎面和柱底之細部相

片如圖二所示。 

  

圖二 基礎鋼筋籠及包覆鐵氟龍之柱底 

圖三為外置消能鋼棒的完成圖與分解

圖，為了安裝的方便與日後零件保養維

護、更換的便利，整組外置消能裝置具備

良好組合性。本研究試體所採用之消能鋼

棒主體部分為直徑 32 mm 之 A36 鋼棒，

其中 340 mm 長利用機器削薄為直徑 20 
mm，外面再包覆外徑為 45 mm，厚度為

3.5 mm，長度為 550 mm 的鋼管，並於鋼

管與鋼棒中間縫隙注入環氧樹脂。本研究

設計之消能機制於地震後，主要損傷將集

中於削薄段，故若消能鋼棒有受損可僅更

換主體部分，其餘兩端接合部位無須連同

消能鋼棒主體一起更新，因此可降低因地

震造成消能器損壞而需替換元件的費用。 

 

圖三 消能鋼棒示意圖 
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三、試驗規劃 

本研究之搖擺控制機制橋柱試體於國

家地震工程研究中心進行反覆載重測試。

圖四為試驗配置與位移加載歷程，三座試

體皆進行反覆載重試驗，試驗過程中，利

用柱頂橫梁與千斤頂施加固定之垂直向軸

力 0.1fc’Ag (1260 kN) 模擬上部結構自重。

圖三所示之外置消能鋼棒上端與柱身端接

合板之連結設計，若不旋緊接合板下方之

螺帽，則可設定鋼棒純受拉力，以降低鋼

棒挫曲破壞之可能性，若上下螺帽皆旋

緊，則鋼棒會受拉力亦受壓力。為了解兩

種配置對橋柱耐震行為之影響，P1 及 P3
試體之外置消能鋼棒接頭設計為只受拉力

而不受壓力，但 P2 試體之外置消能鋼棒則

受拉力也受壓力。此外，為確認外置消能

器的可置換性，三座試體皆進行兩次反覆

載重試驗，第一次試驗在位移比為 3.5%完

成後停止，然後置換新的消能鋼棒，之後

再進行第二次反覆載重試驗至位移比為

7%時停止。 

 

圖四 試驗配置與位移加載歷程 

四、試驗結果 

圖五為三座搖擺橋柱試體和傳統柱試

體之側力-位移遲滯迴圈曲線，其中 P1-1、
P2-1和 P3-1代表各試體第一次反覆載重試

驗結果，P1-2、P2-2 和 P3-2 代表第二次反

覆載重試驗結果。三座試體在位移比 3.5%
完成時結束第一次試驗，此時三座試體之

消能鋼棒均沒有斷裂，但仍更換消能鋼棒

進行第二次試驗，第二次試驗則進行至位

移比 7%之第一次迴圈結束。由實驗結果可

發現第二次試驗之遲滯迴圈曲線在位移比

3.5%前幾乎和第一次試驗重疊，此結果證

實外置消能鋼棒在地震後的可置換性，安

裝新的消能鋼棒後，橋柱試體之耐震性能

可迅速恢復至與震前相同。此外，P1 和
P3 試體由於鋼棒只承受拉力，所以鋼棒在

位移比為 7%時仍未斷裂，且試體強度在試

驗過程中並未衰減，另一方面，試體 P2 由

於在反覆載重過程中承受拉力和壓力，所

以在第二次試驗的過程中，位移比 4%第二

圈結束時，南北側之消能鋼棒產生嚴重挫

曲，為避免挫曲之鋼棒壓損試體，所以拆

卸南北側之消能鋼棒後再繼續實驗，也因

此 P2 試體在位移比 5%開始時強度明顯降

低，然而此時由於試體本身並沒損壞，故

仍保有完整的垂直承載力，但強度僅剩預

力鋼腱軸力及東西側消能鋼棒所提供之強

度。另透過和圖五(d)傳統橋柱的比較，傳

統柱擁有較飽滿的遲滯迴圈，即消能能力

較佳，但其有較大的殘餘位移，而三座搖

擺試體 P1、P2 和 P3，由於橋柱搖擺機制

之幾何非線性和消能鋼棒材料非線性共同

作用，試體遲滯迴圈呈現旗桿型行為，殘

餘位移量明顯較傳統橋柱小。 
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圖五 試體之力-位移曲線 

圖六為三座搖擺控制機制橋柱試體於

試驗過程中的預力鋼腱軸力-位移比關係

曲線，如圖所示，試體 P1、P2 和 P3 的初
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始預力分別 436kN、926kN 和為 951kN。

由於 P3 之預力大於 P1，所以圖五所示之

試體強度 P3 大於 P1。另外由圖六也可發

現，在同一迴圈中，隨著側向位移比的增

大，由於預力鋼腱被拉長，鋼腱軸力也隨

著增加。 
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圖六 預力鋼腱之軸力-位移比曲線 
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(c) P3   (d) 傳統柱 

圖七 試體在不同位移比之曲率變化 

圖七為試體沿著柱身在不同位移比時

之曲率變化圖，圖示曲率為相鄰兩角度計

讀值之差值再除以兩角度計垂直距離。很

明顯的，試體 P1、P2 和 P3 之柱身的曲率

相對於傳統柱而言非常小，即柱身損傷相

對輕微。而傳統橋柱的曲率均勻分布於柱

底塑鉸區，且其柱身的曲率明顯大於搖擺

控制機制橋柱，意謂其柱身的損傷比搖擺

控制機制橋柱為大，此結果和實驗後對試

體的觀察結果一致。 

五、結論 

本研究針對三組搭配後拉預力與改良

式外置消能機制之搖擺控制機制橋柱試體

進行反覆載重試驗，透過與傳統橋柱進行

比較，證實改良式搖擺機制可有效降低柱

身震後損傷，改良外置消能機制的快速置

換能力也獲得確認，而插銷式橋柱也明顯

降低地震後之殘餘位移，不受壓之消能鋼

棒也可降低鋼棒挫曲的可能性。 
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以重力、水、光纖、雷射—建立橋梁自動化水準量測系統 

李政寬1 

摘 要 
本文主旨在介紹「光纖差異沉陷計」的設計原理及橋梁現地應用案例。本文所提出

「光纖差異沉陷計」機構設計，應用簡明的物理原理，包括「連通管原理」、「浮力原理」、

「二力構件力平衡條件」、「光纖材料光彈行為」，因此儀器製作簡易且靈敏穩定。本文將

應用此「光纖差異沉陷計」在一座連續 14 跨穿越橋，監測橋梁平時反應。 

關鍵詞：橋梁安全監測、水準量測、光纖光柵、光纖差異沉陷計 

一、前言 

橋梁是延伸交通路線，跨越障礙的結

構物（如道路、鐵路、管線等）；天然障礙

如河流、海峽、峽谷等，人工障礙如高速

公路、鐵路。橋梁連接城市與鄉村，也運

送能源、淨水、訊息等，是現代文明不能

缺少的構造物。橋梁處在自然環境中，深

受環境外力影響，例如地震、颱風、洪水

等。橋梁也受材料老劣化影響，比如混凝

土的乾縮潛變會引致橋梁變形。因此橋梁

健康檢查(例如定期人力水準測量橋梁高

程)，是橋梁重要的養護工作。然而隨著都

市成長，數量龐大的橋梁健康檢查，實在

不是一件容易的事。如何引用其他學科領

域的暨有技術，應用於橋梁傳統測量工作，

以節省人力提高效率，一直都是橋梁管理

者與橋梁工程師所關注的。我們甚至可預

期物聯網時代(Internet of Things)的來臨，

橋梁自動化安全監測技術，勢將蓬勃發展。  
基於前述背景，本文目的在設計與製作光

纖差異沉陷計(FBG Differential Settlement 
Sensor)，並應用在的真實的橋梁上。從現

地橋梁應用案例的結果來看，本文所提出

的光纖差異沉陷計，可成為橋梁高程線形

自動化測量工具。 

 

 

                                                       
1  國家地震工程研究中心副研究員 

二、雷射、光纖、光纖光柵發展回顧 

        雷射與光纖發明於20世紀中葉，大幅

地提升人類生活品質，造就今日全世界便

利的通訊，這影響力在當初發明的時候，

也難以想像。回顧光學通訊幾個關鍵時間

點：(1) 1917年愛因坦論文探討原子受激

輻射(Stimulated Emission of Radiation)的
可能性。(2) 1930年代已發明可傳導光線

的光纖，但只能作為藝術照明與內視鏡等

用途。 (3) 1960梅門（Theodore Harold 
Maiman）用強光刺激紅寶石產生雷射光，

使得用光來傳遞信息有了第一個必要條

件。 (4) 1966 年 K. C. Kao 和  G. A. 
Hockham 的研究發現光纖中光快速損耗，

其主要原因是由於雜質，他們判斷提高玻

璃的純度能允許光信號傳輸距離突破100
公里。(5) 1970年康寧公司（Corning Inc.）
量產出低損失光纖。(6)1977年世界上第一

條光纖通信系统在美國芝加哥市投入商

用。(7) 1978年Hill 等人發現摻鍺光纖的

光敏性，並利用氬離子雷射，使光敏光纖

產生化學變化。(8)1989 年 Meltz 等人以

高能量紫外光雷射，使用橫向全像照射法

(transverse holographic method)，改變光敏

光纖內部分子結構，使光纖成為光濾波器。

(9) 1993 年Hill 等人發展出相位光罩法

（Phase mask）製作光纖光柵，使得光纖

光柵的製作技術趨於成熟。時至今日，光
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纖光柵已是大量製造的商業商品，各學科

領域都可購買與應用。 

三、光纖光柵差異沉陷計 

        詳細的光纖光柵(FBG)介紹可參考文

獻Wiki 百科，本文僅從應用所需加以敘

述。圖1說明FBG光學與力學關係：反射光

波長的變化量，取決於應變的變化量與溫

度的變化量。在某些應用環境下，假若溫

度變化量的影響可忽視。 

 

 
圖 1  光纖光柵結構與其光譜反應 

    若我們使用熱收縮套管夾住FBG的

兩端(如圖2)，並以熱收縮套管作為導入

力量的媒介，這局部組織形成了感測元

件。 

    於是圖2感測元件，再經過機械構造

加工，便可成為特定的感測儀器，例如

光纖差異沈陷計(圖3)。 

 
圖2 熱收縮套管束制FBG的兩端，並

作為外力F施力媒介 

 
圖3(a)  光纖差異沈陷計 

 
圖3(b)  光纖差異沈陷計高程改變 

四、光纖光柵差異沉陷計現地施工 

光纖光柵差異沉陷計長期監測，現地

施工方面，在各跨箱梁內部佈設光纖差異

沉陷計(FBG-DSM)，各橋跨獨立佈設三個，

以連通管相連接(圖4)，觀察中點撓度變化

及大梁兩端(橋柱上方)高程變化。  

 

圖4(a) 每跨佈設三個光纖沉陷計，

以連通管相連接 

 

Cylinder buoy
with radius r
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Water
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圖4(b) 光纖沉陷計DSM斷面圖，輔

以梁頂與梁底溫度計 

 

五、長期監測 

圖5是台86線24號橋(共十四跨)第一跨

橋梁一日連續觀測，時間是從2018年6月
10日19時至11日18時30分，橫坐標為分鐘，

縱座標為公分，藍線是大梁撓度變化，紅

線是大梁兩端高程差變化。圖6是箱梁中

光纖溫度計數據，藍線是箱梁頂板溫度變

化，紅線是底板溫度變化，橫坐標為分鐘，

縱座標為攝氏溫度。比較圖5與圖6可觀察

到: 大梁撓度變化，與箱梁溫度相關，大

梁撓度深受日照與環境溫度所影響，但是

彼此之間有時間相位差。 

 

圖5 約一日的連續觀測，藍色線是大

梁撓度變化，紅色線是大梁兩端高程

變化。橫坐標是分鐘，縱座標是公分 

 
圖6 約一日的箱梁溫度連續觀測，藍線

是頂板溫度變化，紅線是底板溫度變化。

橫坐標是分鐘，縱座標是攝氏溫度 

 

圖7(a) 首年按月份按跨度，撓度變形

(取絕對值)最大值的折線圖，單位公分 

 

 
圖7(b) 次年按月份按跨度，撓度變形

(取絕對值)最大值的折線圖，單位公分 

這項長期監測作業，採樣頻率為

0.5Hz，已執行二年多時間，累計 24 個月

份的資料。圖 7 是按月份按跨度，撓度變

形(取絕對值)最大值的折線圖，從圖形中

可觀察出：二年時間裏，撓度變形相當穩

定，最大撓撓度約 0.40 至 0.60 公分。由

統計資料顯示，十四跨橋梁線形相當穩定，

沒有預力損失之虞。 

六、結論 

1. 本研究由光纖光柵的光學與力學關係

出發，結合熱收縮套管建構感測元件，

以及應用連通管原理、浮力原理、力平

衡條件，製作光纖差異沉陷計。隨後應

用於震損補強橋梁的長期監測，能自動

化觀測橋梁高程線形變化。 

2. 從監測數據可察知橋梁撓度明顯受日

照環境溫度影響，撓度變化有穩定的行

為模式，並且符合結構理論預期的行為。

從累積 24 個月的監測數據顯示，該穿

越橋的垂直線形不變，結構穩定。 
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3. 可靠的儀器與訊號高品質，才能有清

晰結構行為的判讀分析。光纖不受電磁

干擾、具備長距離傳輸訊號清晰穩定的

特性，以及光纖光柵應變靈敏可靠的特

性，應用於「長距離多跨數」的橋梁監

測，確實具有很大優勢。 
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救災型輕便橋自動化組裝技術開發 

楊耀畬1  葉芳耀2  張家銘3  康仕仲4 

摘 要 
台灣因地理位置關係，易受颱風、豪雨等天災之影響，而天災所帶來之河川暴漲或

土石流則經常損壞山區之橋樑。橋樑之損壞則可能造成部分依靠橋樑對外聯絡之地區孤

立，使得救災隊伍和物資難以進入。為救援該區域，國家地震工程研究中心開發使用複

合材料之輕便橋梁，為一座可在機具有限的情況下依靠人力在六小時內搭建完成之便橋，

可縮短道路搶通及人員救援時間。然而，此救災用輕便橋在災難發生時搭建人力招募不

易、搭建的時間會限制救援時間，且在惡劣環境下施工會威脅工人安全。救災型輕便橋

自動化組裝技術開發，為進行輕便橋節塊快速組裝接頭的設計，利用虛擬與縮小尺寸模

型進行組裝驗證，並應用有限元素法進行力學行為測試，下個階段將是安裝此計畫設計

之接頭於橋樑節塊上，並進行吊裝組裝測試，並製造一組全尺寸接頭進行力學試驗，比

較試驗結果與模擬結果之差異。 

關鍵詞：緊急救災、複合材料橋梁、自動化組裝技術 

一、前言 

本研究目的是發展創新的救災輕便橋

組裝與拆解自動化方法，以取代原來需要

大量施工人員於高致災風險的施工環境組

裝與拆解的作業。研究主要致力於橋梁節

塊自組裝接頭設計，結構接頭可自主完成

接合，操作者不再需要進行假固定作業，

也就是輕便橋搭建時，橋樑節塊的組裝，

不需要工人於懸臂端接頭處手動調整橋樑

節塊進行對齊與假固定，即可穩定地將結

構元件，用吊車運送到安裝位置，完成接

合的工作。利用設計特殊構件接頭並配合

吊車吊裝的方法，使輕便橋的構件能夠以

自動化之方式快速接合，降低施工人力的

需求，也進一步提升搭建速率。而特殊接

頭連接的設計亦省去複雜且大量的螺栓連

接，除提升搭接速度，減少工人後續固定

作業，也使日後的拆解工作簡單化，達到

輕便橋永續利用減少廢棄物的目的。 

二、文獻探討 
                                                       
1 國立台灣大學土木工程學系博士候選人 
2  國家地震工程研究中心研究員 
3 國立台灣大學土木工程學系助理教授、國家地震工程研究中心兼任助理研究員 
4 國立台灣大學土木工程學系教授 

為了達到快速施工目的，學者們研究

與設計快速結構接頭，並發展一個專為該

接頭組裝的方法，這些研究所發展的接頭

與方法，目的是加速施工外，並讓施工過

程，人員更加安全。在 1994 年美國團隊開

發的 ATLSS 系統被開發出來，完成自動化

鋼樑組裝[1]。ATLSS 系統式利用釣繩驅動

的史都華平台控制鋼樑的姿態，再利用梯

形卡榫式公母頭完成梁與柱的接合。但這

系統因為設備價格太高，喪失了在現在營

建業使用的經濟性[2]。相對於 ATLSS 的

全自動鋼樑組裝 ConXtech 建立了許多不

同設計限制下的快速組裝結構接頭，

ConXtech 藉由減少橋樑結塊組裝的工作

時間來保護工人長時間暴露在施工過程的

風險[3]。然而有一些研究則是專注在可讓

鋼梁自動組裝的接頭設計方法，Kim 和其

團隊開發了一個自動化梁對柱的組裝方法，

利用的是設計接頭預先穿過引導繩再用兩

個自行開發的鋼梁牽引機器，導引梁與柱

的接合處對齊並完成接合[4]。Liang 等人

則開發以角動量守恆應用在鋼梁自旋裝置，
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透過 Quicon 的接頭設計再利用自旋箱完

成旋轉鋼梁而接合[5]。 

三、輕便橋組裝工項分析 

依據 20 米輕便橋組裝標準作業流程

以及實際輕便橋組裝影片，將所有組裝的

過程列出細部工項，再利用橋樑模型與工

項配對，完成每一個結構元件所要施作的

工作項目、人力數量、時間與其施工難度

(以作業危險程度與工人間的默契需求決

定施工難度)，將這些資料整理成一個 20
公尺救災用輕便橋組裝施工項目分析表，

以此找出結構接頭設計對於輕便橋組裝的

效率影響與施工需求，進而設計出符合救

災用輕便橋施工之快速結構接頭。 

 
圖一 20 公尺輕便橋組裝紀錄影片 

由施工項目分析可知，每一個複合構

件節塊吊裝任務都是需要時間與人力，並

且難度為所有工項中最高，在吊裝過程中，

距離吊車越遠的節塊，所需的吊裝時間也

越多，而難度也會變大。由此組裝工項分

析的結果，可知兩節塊間連結的結構接頭，

若設計成自主組裝形式，會增加輕便橋施

工效率與安全。 

四、節塊接頭改善設計 

現有輕便橋節塊組裝為梁與梁對接，

以螺栓連結，連結過程需要 5 個工人跨坐

在預備接合端，對齊欲組裝之節塊，並用

大量螺栓連結兩節塊，本研究提出公母頭

形式新式接頭，將減少節塊組裝時工人的

複雜施工作業。此新式接頭設計以透過不

同半徑之圓與不同角度之扇形組成，在公

母接頭上端的一個小圓為接合時的旋轉中

心，亦為接頭組裝時第一接觸點位置，當

公接頭第一接觸點接觸母接頭第一接觸點，

形成一個類似關節的旋轉狀態後，利用重

力導引方式完成自主組裝功能，組裝機制

分成四步驟(如圖二)，(1)以吊車吊送公接

頭至目標位置並對齊母接頭，(2)對齊完成

後，完成公母頭上方第一接觸點接合，(3)
吊索下放公接頭，使重力完成組裝，(4)放
開吊索完成接合。此接頭為節塊接合施工

時之快速接頭，在組裝後保有足夠後續施

工的結構強度，再將節塊間其他接合處以

螺栓鎖上完成兩個橋梁節塊接合。 

 
圖二 輕便橋節塊接頭自組裝機制 

接頭設計將接頭基本組成圖形的幾何

參數做變化，以有限元素法分析各種幾何

接頭，達成符合設計軸力、扭轉、剪力之

目標。接頭設計流程需反覆確認工作性、

製造可行性、結構強度。工作性測試是以

3D 列印技術列印縮小模型(如圖三)，測試

接頭接合過程中是否有需增加接觸面間隙、

組裝過程接頭對齊與定位的難易度等。 

 

圖三 3D 列印接頭模型接合測試 
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製造可行性是以製造技術的限制，例

如鋼材切割限制、鋼構件定位組裝限制等；

結構強度則利用有限元素法進行載重分析，

如正向與負向軸力測試、剪力測試與扭轉

測試(如圖四)。 

 
圖四 輕便橋節塊接頭之有限元素分析：

(a)正向軸力(b)負向軸力(c)剪力(d)扭轉 

以上述方法能快速測試每一修改後接

頭版本的可行性，並進行下一版本的設計，

依照設計概念與此設計流程所設計出來的

接頭，在本研究中，我們製作出一個 1/4 縮

尺鋁合金模型(如圖五)，並利用前面所述

之組裝方法與機械手臂模擬之吊車，完成

吊裝接頭與組裝測試(如圖六)。 

 
圖五 1/4 縮尺鋁合金接頭模型組裝測試 

 
圖六 1/4 縮尺鋁合金接頭模型吊裝與組

裝模擬：(a)第一接觸點接觸(b)重力引導

方式旋轉(c)完成接合 

五、吊車吊裝模擬 

為有效率驗證接頭設計，本研究使用

具有物理引擎的 3D 模擬環境、虛擬吊車

模型，進行虛擬接頭組裝測試，此模擬環

境為 Unity3D，利用遊戲架構建立可手動

操作之伸縮臂吊車模型。虛擬吊裝模擬分

為可控制接頭姿態的雙吊索吊送模式(如
圖七)，與常見的單吊索吊送模式(如圖八)，
在控制接頭不晃動與姿態固定的狀態下，

將接頭接合完成，驗證接頭接合的可行性。 

 
圖七 雙索吊車吊裝與組裝結構接頭模擬 

 
圖八 單索吊車吊裝與組裝結構接頭模擬 

使用真實吊車執行設計之接頭接合時，

需考慮吊送位置精確度問題，本研究利用

伸縮臂吊車(如圖九)，吊送一支 1.40 米長

之鋼梁至已知的目標區域，並量測實際吊

送位置與目標吊送位置之偏移(如圖十)，
此實驗已使用人工減盪與姿態調整，假設

被吊物無自體旋轉與晃動狀態下，得出接

頭接合設計需符合吊裝對齊時最大 4.0 公

分偏移誤差，如表一。 

 
圖九 結構元件吊送偏移實驗 

 
圖十 結構元件吊送偏移示意圖 

95



表一 結構元件偏移目標吊送區之距離 

測試 X 向偏移[cm] Y 向偏移[cm] 

1 4.0 2.9 

2 1.9 0.0 

3 3.2 1.2 

六、討論與結論 

由國家地震中心研發之救災用輕便橋

設計使用複合材料，相比於鋼材，重量大

幅減少，並利用大量螺栓接合組裝，使得

此輕便橋能以人力搭配一台吊車完成橋梁

節塊組裝與安裝，相對於焊接的接合方法，

螺栓的使用，使得此輕便橋組件易於拆解

與重複利用，然而大量螺栓的使用，增加

了橋樑節塊吊裝接合時的難度，節塊在尚

未接合於另一節塊上時，吊車需懸吊著節

塊，再讓 5 位工人共同調整節塊每一個螺

栓接合處，完成螺栓栓接後，吊車才能釋

放節塊重量，整個橋樑施工過程經由本研

究輕便橋組裝工項分析後，節塊吊裝接合，

所花費時間最多，任務也最困難，因此本

研究以施工便利安全為導向，設計一組可

用於此輕便橋施工之快速組裝接頭，透過

工作性、製造性、強度的重複測試，收斂

接頭設計，使此設計之接頭應用於輕便橋

組裝更具可行性，此設計之接頭，利用吊

車的吊裝測試，本研究以三種方式做測試，

第一種為使用機械手臂模擬吊車進行縮小

版接頭模型吊裝測試，吊裝過程中因為被

吊物只有接頭本身，因此晃動較劇烈不易

控制，需在接頭第一接觸點位置放置導引

擋板，並利用兩條導引繩控制吊繩旋轉幅

度，才能完成接頭接合；第二種為具物理

引擎之 3D 模擬環境模擬吊裝接頭模型，

此模擬能具體化未來實際吊裝時的物件間

的狀態，並討論各種吊裝方式的可行性，

本研究中的 3D 環境吊裝模擬，已假設被

吊物晃動為小幅度晃動，並且被吊物不旋

轉的狀況下進行接頭接合模擬，此模擬可

呼應縮小模型接合測試的結果，也就是吊

裝過程需控制橋樑節塊的晃動幅度與自體

旋轉幅度；第三種方式為真實吊車吊裝擺

放測試，利用一鋼樑與一吊車，進行鋼樑

擺放測試，了解擺放偏移範圍，進而在接

頭設計時考慮未來吊車擺放接頭時偏移的

容忍度。本計畫已完成輕便橋節塊快速組

裝接頭的設計，並利用虛擬與縮小尺寸模

型進行組裝驗證，有限元素法進行力學行

為測試，下個階段將是安裝此計畫設計之

接頭於橋樑節塊上，並進行吊裝組裝測試，

並製造一組全尺寸接頭進行力學試驗，比

較試驗結果與模擬結果之差異。 
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受壓及預力構件軸力檢測技術研發與應用  

陳俊仲1      Marco Bonopera  2      張國鎮3 

摘 要 

結構系統中承受軸壓或施加預力的構件，其破壞模式多屬無預警的脆

性破壞，因此有必要特別針對此類構件，建構一套有效的檢測技術以瞭解

構件承載狀態，作為評估結構整體健康狀態的參考指標。延續前期研發成

果已驗證研提的預力梁預力檢測技術可行性，具進一步於橋梁試驗檢測或

於實驗室擴充研究應用之必要性，本年度接續縮尺預力梁及實尺寸預力梁

實驗成果，研擬預力梁預力檢測技術應用執行步驟，以及其試驗量測資料

分析處理方法與流程建議，探討此研發技術搭配現地橋梁試驗資料之工程

實務適用性，主要內容包含預力 I 型梁預力效應與結構基本頻率之探討、

拋物線型鋼腱配置之預力混凝梁基本頻率試驗研究、光纖布拉格光柵沉陷

計於混凝土梁變位監測應用以及拋物線型鋼腱配置之混凝土梁試驗成果。 

關鍵詞：預力混凝土梁、非破壞性檢測、撓度量測 

一、前言 

為進行有效的基礎設施結構全生命週

期管理，須掌握各項構件可能產生的損壞

原因與劣化發展趨勢，避免結構在服務使

用期間，發生破壞災害而造成生命及財產

的損失。在結構系統中承受軸壓或施加預

力的構件，其破壞模式多屬無預警的脆性

破壞，因此有必要特別針對此類構件，建

構一套有效的檢測技術以瞭解構件承載狀

態，作為評估結構整體健康狀態的參考指

標。以橋梁結構為例，預力橋梁在高速公

路、城市道路及鐵路橋梁有著廣泛的應用，

在設計此類橋梁的過程中，通常是根據現

行規範及理論公式來決定施加預應力值的

大小，而在設計使用年限內，存在眾多因

素會導致預應力梁內預應力的損失，如鋼

索鬆動、混凝土潛變及乾縮、鋼索及套管

間的摩擦、錨頭鬆動及溫度變化等。為了

有效的控制預應力梁的使用狀態，對於檢

測橋梁預應力損失則顯得非常重要。目前

                                                       
1國家地震工程研究中心副研究員 
2國家地震工程研究中心博士後研究 
3國立台灣大學土木工程系教授 

針對既有預力橋梁的結構預力狀態檢測，

工程實務尚未有具體可行之技術與方法，

本研究研提檢測受壓及預力構件軸力狀況

之方式，係應用構件承受軸力時所引致之

二階效應變位，以已知垂直載重於構件進

行加載試驗，並量測指定位置之垂直變位，

以研提的分析方法推估構件承受之軸力。 

前期研究成果已驗證研提的預力梁預

力檢測技術之可行性，具有進一步於現地

橋梁試驗檢測或於實驗室擴充研究應用之

必要性，接續縮尺預力梁及實尺寸預力梁

實驗成果，配合規劃實驗室預力梁試體進

行實驗研究，研擬預力梁預力檢測技術應

用執行步驟及其試驗量測資料分析處理方

法與流程建議，探討此研發技術搭配現地

橋梁試驗資料之工程實務適用性。鑒於國

內外老舊橋梁數量眾多，既有橋梁預力梁

預力狀態檢測技術的需求越顯重要，若此

研發技術可成熟落實應用，對橋梁耐震及

延壽技術研發成果預期有具體貢獻。 
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二、研究方法 

本研究應用位移量測方法，進行預力

梁預力軸力檢測的研究試驗工作，研發的

方法屬於非破壞靜態檢測方法，僅需在檢

測構件加載已知垂直載重，位移量測系統

可佈置在構件外，無須在結構興建過程中

預埋任何儀器設備。因此，未來在實際工

程應用上除可用於新建結構構件檢驗外，

也適用於既有結構受壓或預力構件檢測。 

軸壓或施加預力的構件之破壞模式屬

無預警的脆性破壞，因此有必要建構一套

有效的檢測技術以瞭解構件承載狀態，掌

握受壓或預力結構構件之軸向或挫屈狀態，

進而推估受壓或預力構件之軸向力，對於

整體評估結構安全性有相當重要的幫助。

事實上，對於結構系統而言，非預期的結

構內力重分配之力量傳遞效應可能會導致

災難性後果，不少研究學者提出許多檢測

空間構件包括建築和橋梁受壓或預力構件

軸力之方法，如斜張橋之鋼索、桁架結構

元件及斜撐等，靜態及動態檢測方法也同

樣被用來檢測挫屈載重及端部約束勁度。

以預力梁為例，檢測其軸向力顯得相當重

要，預力梁需要檢測在其使用過程中所承

受之實際預力，再根據對比其設計預力後

判斷所承受之預力損失，進而確定其是否

可以在設計範圍內繼續安全使用。在預力

梁建構完成後，鋼絞線鬆弛、混凝土潛變、

鋼絞線及錨頭之摩擦、錨頭移位及溫度變

化均可能造成預力損失。因此，為了有效

控制預力梁在安全使用狀態，預力梁之預

力檢測則成為必然。近年來，除靜態檢測

外，許多動態監測方法被用於試驗量測預

力損失。國內外研究學者雖有探討多種方

法來檢測預力梁內預應力值，但目前仍缺

乏在工程實務上，對既有預力梁進行可靠

且具體可行的預力狀態檢測技術。本研究

研提之檢測方法將可有效以加載試驗並量

測其位移的方式，推估受壓或預力構件軸

力狀態變化，對既有受壓構件或預力橋梁

之軸力狀態檢測具有技術創新的意義，進

而可擴及橋梁全生命週期防災管理與檢監

技術研發技術課題，顯著地有研究應用及

工程實務技術研發價值。 

依 Timoshenko 彈性挫曲理論，構件

承受軸壓作用力推導之放大係數法之公

式，可由此公式將一階變位乘上放大係

數，求出受軸向力下之變位。 

δ ൌ ஔబ
ଵି஑

ൌ ஔబ

ଵି ౌ
ౌౙ౨

    (式 1) 

其中，𝑃௖௥為構件挫屈載重強度值，

δ଴為一階變位，δ為包含一階變位和二階

效應之總變位。  1 െ ୔

୔ౙ౨
  則稱之為放大係

數，且式 1 可改寫成式 2。因此，理論上

可估算構件挫屈軸力值，並量測構件承載

作用力時，包含一階變位與二階效應變位

之總變位，即可利用式 2 評估構件承受之

軸力 P 值。 

P ൌ Pୡ୰ ቀ1 െ
ஔబ
ஔ
ቁ  (式 2) 

本研究將放大係數法公式近一步演變

得出修正放大係數法公式。首先，考量構

件為受軸力之簡支梁，並於梁跨中點受一

集中載重，將計算之構件挫屈軸力值𝑃௖௥

依據尤拉挫屈理論換成
గమாூ

௅మ
，E 為梁構件

材料彈性模數，I 為梁構件斷面慣性矩，

藉由考慮簡支梁中點受力之垂直變位，可

依基本變位公式將一階變位δ଴轉換成
ி௅య

ସ଼ாூ
，其中 F 為施加於梁上的集中載重

值，L 為梁構件長度，可得式 3。 

P ൌ గమாூ

௅మ
ቀ1 െ ி௅య

ସ଼ாூఋ
ቁ  (式 3) 

因此可於簡支預力梁中點施加載重之

試驗參數包括 E、I、L、F，並量測位移量

δ，則可計算得預力梁構件所受之總軸向

預力 P 值。 

三、試驗與探討 

本報告採 I 型預力梁試體之試驗進行

說明探討，試體梁長度為 15 公尺，支承於

梁兩端各內縮 25 公分，梁斷面部分梁深

90 公分，翼版寬 45 公分、厚 15 公分，腹

版深 60 公分、寬 23 公分。錨錠區斷面為
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高 90 公分寬 45 公分之矩形斷面。鋼腱配

置採 15 根直徑 15.2mm 之七股鋼鉸線配

置，鋼鉸線容許強度約為 15 噸。鋼腱位置

採偏心量 22 公分處。混凝土材料強度採

420kgf/cm2設計，此試驗過程中調整預力

組，共進行 N0=1560kN、1720kN、1820kN、

1920kN 等四組。外力部分依規範進行斷面

應力檢核，依各組預力所能承受之最大橫

向集中力，選定三組預力條件及其加載之

垂直力。預力混凝土梁試驗試體如圖 1。 

             

 

 

 

 

 
   

圖 1  預力混凝土梁試驗 

試驗計算之幾何性質參數包括梁長 L，

取 14500mm，慣性矩Ｉ試驗前依據斷面幾

何參數算出，材料性質為彈性模數 E，係

由混凝土試體抗壓強度試驗求得。試驗步

驟首先對預力梁以單槍施加最小預力，並

將鋼鉸線裁切至場地能容納試體之長度，

其後再將 I 型混凝土梁吊至定位及儀器設

備等安裝。之後由複線式油壓千斤頂進行

預力施加，施加完成後等待約 15 分鐘確保

預拱變形完成，並確認位移計與量測點位

之鐵件接觸，完成後進行初始位置(零位面)

的量測，量測時間約 15 分鐘。軸力系統施

加橫向力後亦進行約 15分鐘量測，量測完

成後與初始面進行位移量計算即可得到相

對變位值，之後同樣方式施加後續集中力

組進行試驗，並反覆相同流程完成該筆預

力試驗，每一輪量測完成後，退開軸力系

統後，需等待約 20分鐘等梁回彈至初始狀

態，並依序之後預力組之試驗。 

本方法試驗量測之變位可能受到影響

因素包括，如梁分均勻扭轉、鋼腱與套管

間交互作用等因素，造成量測結果與理論

分析值有所差別。本研究中根據試驗資料

進行歸納，提出依據施加橫向力值須小於

預力值之十分之一，即  F<N_x/10  條件作

為判斷資料是否滿足假設力學模型等理論

基礎。另由此關係式亦建議於簡支梁鋼腱

直線配置之預力梁，在試驗過程中加載之

集中力需考慮不大於預力之十分之一，才

適合應用於識別應用之變位結果，如圖 2。

試驗分析結果亦說明由本試驗之預力梁滿

足上述條件之實驗結果，可觀察出梁之撓

曲勁度為一定值，因為本試驗施加預力與

挫屈力比值不超過 5%，二階效應不大，故

由梁受軸力加載至挫曲時整個勁度變化情

形知，試驗仍在勁度幾乎為定值區間內 

 
圖 2  試驗位移量測誤差影響 

在識別分析結果中，觀察到當預力越接

近挫屈力時，實驗資料有趨於集中趨勢，識

別之誤差也有減小之現象，平均誤差約為

10%，在小預力下資料變異性較大，預力大

時變異性較小，此觀察到之現象與前一章試

驗觀察現象具有相同性，原因在於預力越大

其二階效應也越大，故更有利於識別出對應

之預力值。所以預力梁存在之預力越大，二

階效應越大，識別出結果越好，因此由試驗

結果來看預力與挫屈力比值約為 3%時識別

結果離散程度仍大，但當為 4~5%時可獲得

較集中且平均誤差小之結果，並且此值是工

程應用之範圍內，故此方法於具有實際工程

使用上之可行性。 

透過其他點位識別結果搭配梁兩端荷

重計預力讀值，可分析出此方法為有機會識

別出量不同處之預力值，因此有潛力透過量
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測不同點位之量測，識別分析出梁中預力分

佈之情形，協助瞭解整個預力梁內預力損失

分佈之狀況。因此當試驗滿足一定條件之下，

遵循尤拉梁力學理論模型，識別出來之結果

具一定可靠度，針對簡支形式直線鋼腱配置

之預力梁可依據以上之原則與條件獲得一

定精度預力識別結果。 

四、結論 

本報告受限篇幅故以部份試驗資料，

說明研提針對預力梁現存預力之非破壞性

檢測方法，初期透過縮尺之矩形預力混凝

土梁實驗驗證，所得之實驗識別結果與實

際預力值差別均小，識別表現良好具一定

準確性，亦觀察到當預力越大時識別結果

越準確，該試驗最大放大係數增大比率達

7%。在實尺寸 I 型梁試驗中，觀察歸納得

到滿足相關理論基礎之試驗條件。由於預

力梁試驗變位受到許多因素導致量測結果

與理論分析值有所不同，包括梁受力扭轉

不均勻、鋼腱與套管間交互作用關係、梁

變形幾何非線性效應等，因此梁受力行為

非滿足使用之理論依據狀況，產生變位與

分析值於特定情況下不同，而這些因素造

成之誤差會對於預力識別結果產生極大影

響，檢測預力梁所受之預力有較大誤差。 

於研究期間試驗中採用之矩形混凝土

梁與 I 型梁試驗條件皆為簡支梁、鋼腱直

線配置。於Ｉ型梁試驗中歸納出滿足與不

滿足尤拉梁理論和假設力學模型的實驗條

件，區分出符合理論依據之實驗數據並進

行後續分析，該區分條件為  試驗條件所得

之實驗值視為滿足理論基礎。矩形梁試驗

與Ｉ型梁部分試驗結果均滿足此關係式，

並且於預力識別均獲得良好之結果，因此

對於簡支梁鋼腱直線配置之預力梁進行試

驗時，試驗施加外力須滿足橫向力小於預

力的十分之一，表示滿足相關理論條件，

才適合使用放大係數法公式識別預力。 

試驗由預力識別結果可發現當軸向力

與挫屈力比值越大即預力越大時，識別結

果之誤差有越來越小之趨勢，推論原因在

於預力越大所含二階效應越大，越有利識

別出二階效應影響檢測出預力，矩形梁與

簡支Ｉ型梁直線配置鋼腱試驗結果印證此

現象，且平均誤差可小於 10%，I 型梁試驗

軸向力與挫屈力比值約在 4.1~4.3%時即有

不錯之表現，矩形梁最大比值約為 7%獲得

最佳之識別結果，一般工程概估約為 5%左

右，因此預期應用於工程檢測上具可行之

潛力。試驗中也量測梁跨不同位置處之變

位，由試驗結果來看當量測位置越接近梁

跨中點識別結果越好，因此試驗量測位置

建議採量測梁跨中點，並可多專注量測中

點左右之位置，已獲得足夠之資料以利識

別分析，原因在於越接近跨中點變位越大，

所含二階效應變位也越大，故更易量測出

準確含二階效應之變位。然而於Ｉ型梁試

驗亦發現該處預力可由該點變位量測結果

識別出，代表著可由不同位置之結果描述

出梁中預力分布情形，但此受限前述提及

需較大變位及明顯二階效應，因此非梁中

點附近位置結果可能具較大之誤差。 
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公路橋梁耐震性能評估與補強設計之演進 

宋裕祺1   洪曉慧2   周光武3   蘇進國 3   許家銓4 

摘 要 

對於現有橋梁安全之耐震性能評估及有效地耐震補強設計及工作，除

能直接降低橋梁損毀的風險性，避免交通運輸中斷造成社會經濟衝擊的機

率外，對於既有道路維持暢通，亦得大幅減少地震後所導致之國家總體損

失，同時能加速災後經濟復甦。有鑑於此，本文將簡述國內橋梁耐震評估

與補強相關規範之演進歷史及緣由，冀能供為橋梁工程實務及學術研究之

參考。 

關鍵詞：橋梁、耐震性能、性能水準、補強設計 

一、電信與運輸系統之耐震安全評

估與補強準則 

民國 85 年交通部委託台灣大學地震

工程中心研擬之「電信與運輸系統之耐震

安全評估與補強準則」係為最早確立的耐

震評估標準。此評估法係以強度韌性評估

法為主，並以結構之尺寸、配筋與設計材

料強度為依據，針對正規化加速度反應譜

係數、結構系統地震力折減係數、工址水

平加速度係數以及對韌性設計相關需求，

計算橋梁結構之強度與韌性，並以此來決

定其發生各種破壞模式時所對應的地震地

表加速度值，進而判別原結構是否需進行

補強。評估之各種破壞模式，應包括根據

強度、韌性所推估之破壞模式，以及落橋、

支承破壞、土壤液化等之破壞模式，並求

出橋梁在各種破壞模式下所對應之崩塌地

表加速度，再以危害度評估之觀念，計算

橋梁在預期使用年限內所對應之設計地表

加速度，以此為標準評估橋梁耐震能力是

否足夠。 

 

                                                       
1  國立台北科技大學土木工程學系教授 
2 國家地震工程研究中心研究員 
3 國家地震工程研究中心副研究員 
4 國家地震工程研究中心助理研究員 

二、公路橋梁耐震評估及補強準則 

交通部公路總局委託國家地震工程研

究中心於 98 年 12 月完成「公路橋梁耐震

評估及補強準則之研究」成果報告及訂定

準則草案，此草案係以耐震性能評估法為

基礎，橋梁可依據安全性、服務性與可修

復性，定義出 PL3、PL2、PL1、PL0 等四

種性能水準，如表一所示。耐震性能水準

PL3 代表橋梁之降伏點，亦即為結構受力

與變形中，彈性段與後降伏韌性段之交點；

耐震性能水準 PL2代表橋梁已產生塑性變

形，惟其量達至極限點全部塑性變形之 1/3
（若台北盆地為 1/4）；耐震性能水準 PL1
代表橋梁已產生塑性變形，惟其量達至極

限點全部塑性變形之 2/3（若台北盆地為

1/2）；耐震性能水準 PL0 代表橋梁已產生

塑性變形，惟其量達極限點全部塑性變形

（若台北盆地為 3/4）。若以結構受力與變

形關係描述各性能水準，可簡示如圖一所

示。 
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表一 橋梁之性能水準 

性

能 
水

準 

安全性 服務性 

修復性 

短期

（服務

性） 

長期

（安全

性） 

PL3 
結構保持

彈性與防

止落橋 

與地震

前交通

機能相

同 

簡易維

修 
經常維

修 

PL2 

防止落橋

與允許橋

柱產生可

修復之塑

性變形 

短期搶

修可恢

復震前

交通機

能 

依既有

緊急搶

修工

法，完

成短期

搶修 

依既有

修復工

法完成

長期修

復 

PL1 

防止落橋

與避免橋

柱過大殘

留變形 

短期搶

修可限

重限速

恢復通

行 

更換受

損構件

或進行

結構補

強 

封閉橋

梁進行

局部重

建 

PL0 
防止落橋

與避免橋

柱崩塌 

得禁止

通行，

以替代

道路或

臨時便

橋取代 

得全橋

或局部

拆除重

建 

得全橋

或局部

拆除重

建 

 

 

圖一 各種結構耐震性能水準對應之

結構反應狀態 

此外，在耐震性能目標方面，其基本

原則為中度地震下橋梁結構須保持彈性，

震後無明顯之損壞及不需修復且可保有震

前之交通機能；設計地震下橋梁依橋齡及

用途係數容許產生不同程度之損傷，但須

避免產生落橋或崩塌。橋梁依用途係數定

義之性能目標，如表二至表三所示。 

表二 一般橋梁（耐震設計規範之用途

係數 I = 1.0）之性能目標 

地震等

級 

採用之耐震設計規範版本 

84 及 89

年版 

49 及 76

年版 

49 年版

以前 

中度地

震 
PL3 PL3 PL3 

設計地

震 
PL2 PL1 PL0 

 

表三 重要橋梁（耐震設計規範之用途

係數 I = 1.2）之性能目標 

地震等

級 

採用之耐震設計規範版本 

84 及 89

年版 

49 及 76

年版 

49 年版以

前 

中度地

震 
PL3 PL3 PL3 

設計地

震 
PL2 PL1 PL1 

三、公路橋梁耐震評估及補強設計

規範草案 

交通部高速公路局委託國家地震工程

研究中心於 107 年 1 月完成「公路橋梁耐

震評估及補強設計規範草案」，明訂耐震性

能目標之地震等級以震區堅實地盤短週期

與一秒週期之水平譜加速度係數表示。地

震等級分為等級 I 地震（約 30 年回歸期

地震）、等級 II 地震（約 475 年回歸期地

震）與等級 III 地震（約 2500 年回歸期地

震），以水平譜加速度係數表示。橋梁耐震

性能目標之基本原則如下： 

(1) 等級 I 地震下橋梁主體結構未發生明

V



PL3 PL2 PL1 PL0 
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顯損傷且能維持原有功能。 

(2) 等級 II 地震下橋梁依設計年代及橋

梁重要性容許產生不同程度且可修復

之損傷，並須防止落橋與避免橋柱崩

塌。 

(3) 等級 III 地震下，須防止落橋與避免

橋柱崩塌。 

此外，橋梁耐震性能主要檢核項目係

以變形為主，以確保橋梁整體結構及局部

構材在各種等級地震作用下所引致之變形

需求，小於規定之變形量。而耐震性能檢

核分等級 I 地震檢核、等級 II 地震檢核和

等級 III 地震檢核： 

(1) 等級 I 地震檢核規定 

    整體結構系統須保持彈性，且譜

位移需求 Sd,I，應小於性能狀態 A 所

對應之譜位移容量 Sd,A，如圖二所示。

譜位移容量 Sd,A依表四決定。 

 

圖二 橋梁耐震性能檢核示意圖 

表四 性能狀態 A 之譜位移與降伏譜位

移（Sd,A/Sd,y）之比值 

性能狀態 一般橋梁 重要橋梁

A 1 1 
 

(2) 等級 II 地震檢核規定 

    整體結構系統之譜位移需求 Sd,II，

應小於性能狀態B所對應之譜位移容

量 Sd,B，如圖二所示。譜位移容量 Sd,B

依表五決定。 
 

表五 性能狀態 B 及 C 之非彈性譜位移

與非彈性譜位移容量之比值 IIr 及 IIIr  

橋址/
設計

規範

年代

 
 
 
 
 
 
 

橋梁 
重要

性 

IIr  
(性能狀態 B) 

IIIr  
(性能狀

態 C) 
一般震區

及斷層近

域 
台北盆地 一

般

震

區

及 
斷

層

近

域 

台

北

盆

地

84
年

版

及

以

後

76
年

版

及

以

前

84
年

版

及

以

後 

76
年

版

及

以

前 

一般

橋梁
2/3 3/4 1/2 2/3 - - 

重要

橋梁
1/2 2/3 1/3 1/2 1* 1*

*重要橋梁中，對於發生災害時具緊急救災功

能的橋梁，或在地震中損壞，對區域交通路網、

震後緊急救災與經濟發展，造成大規模衝擊的

橋梁，橋梁管理機關可視需要進行等級 III 地
震檢核。 

(3) 等級 III 地震檢核規定 

    整體結構系統之譜位移需求 Sd,III，

應小於性能狀態C所對應之譜位移容

量 Sd,C，如圖二所示。譜位移容量 Sd,C

依表五決定。 

四、橋梁耐震補強設計發展 

有關橋梁耐震補強設計及工法部分，

交通部 97 年頒布之「公路鋼結構橋梁之檢

測及補強規範」、98 年辦理之「公路橋梁

耐震評估及補強準則」、99 年頒布之「鐵

路鋼結構橋梁之檢測及補強規範」、104 年

頒布之「公路鋼筋混凝土結構橋梁之檢測

及補強規範」、107 年頒布之「公路橋梁檢

測及補強規範」均多有所提及。 

補強工作主要為提升橋梁之承載能力

與強度，以滿足各項使用功能。目前常用

103



之補強工法並無統一分類標準，然參考國

內外相關經驗及文獻資料，約可分類如圖

三所示實際作法。另對於補強對策方面，

略可分類為構件補強與橋梁振動單元之結

構系統補強兩大類： 

(1) 橋梁構件補強：可再區分為上部結構

補強、下部結構橋墩補強及下部結構

基礎補強。上部結構及下部結構橋墩

補強方法中，以構件之韌性補強、剪

力補強、鋼筋搭接補強與增加彎矩強

度補強為主；下部結構基礎補強過程，

則是由橋梁基礎檢測後，研判為耐洪、

耐震或承載力不足時，隨即就橋基之

安全性重新進行詳細評估，再依評估

結果針對安全性不足項目加以補強。 

(2) 結構系統補強：主要以上部結構連續

化、反力分散或隔減震支承補強等方

法為主，用以降低或改變橋梁振動單

元之受力行為。結構系統補強係變更

原結構系統行為，減少力量傳遞至承

載能力不足之下部結構構件上，並得

避免進行基礎大規模開挖及補強工作，

同時增加橋梁結構安全性，達到有效

降低補強經費之優點，此為結構系統

補強的最大優勢。 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

五、結論與展望 

本研究概述國內橋梁耐震評估與補強

設計相關規範之重點及演變，亦介紹各規

範針對橋梁耐震性能水準或狀態之重點要

求，最後並以相關補強設計對策進行說明。

希冀研提內容對於國內橋梁耐震性能評估

過程及補強設計實務能有所助益。 
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1. 交通部，「電信與運輸系統之耐震安全
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補強工法 構件的置換 原構件打除置換 

 增設構件 增設縱梁 

  增設墩柱繫梁 

  增設防落措施 

 額外之包覆工法 增厚斷面 

  鋼板貼覆 

  纖維貼覆 

  混凝土包覆工法 

  鋼板包覆工法 

  纖維包覆工法 

 導入預力鋼腱 外加預力工法 

 配置張力構件 外置鋼纜工法 

 改變結構系統 上部結構連續化 

  反力分散工法 

  隔減震補強工法 

圖三 補強工法分類 
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板橋高層建築鋼構件補強效益評估：  
實驗及非線性動力歷時分析  

周中哲1  劉郁芳2  

摘 要 
本研究以實際的高樓建築物作為研究標的，藉由利用非線性靜力側推及非線性動力歷時

分析更精準地得到結構物的耐震性能及構件破壞方式，以鋼框菱形斜撐補強實驗結果轉換成

數學分析模型加入結構分析中，驗證補強之效果。本研究可促進高樓建築物行為之分析模擬

技術上更進一步，期望能提供研究成果及技術給工程界參考，提升國內結構設計與分析技術

之水準。 

關鍵詞：高樓結構，近斷層地震，耐震補強，非線性靜力分析，非線性動力

歷時分析 

                                                                    
1國立台灣大學土木工程系教授 
2國家地震工程研究中心助理研究員 

一、前言 

本試驗為評估新北市集合住宅的結構

補強成效，規模為地下 3 層地上 24 層，由

於民國 104 年 4 月 20 日於花蓮東部海域發

生芮氏規模 6.3 地震，新北市震度為 4 級，

發現位於基地地下室梁等結構體有裂縫產

生，因此針對地下及地上結構進行構件補

強，本文主要討論地上層結構的鋼框菱形

斜撐補強，主要目標是採系統補強、提升

結構元件強度方法，所有試驗已於 106 年

12 月 13 日完成(周中哲等人 2018)，試驗結

果滿足補強設計需求，本篇文章敘述補強

構件試驗與數值模擬分析的比較驗證及整

體建築物的非線性靜力側推分析及動力歷

時分析結果，對補強效益做完整的評估。 

二、高樓建築利用鋼框菱形斜撐補強

之非線性靜力側推分析耐震評估 

本文使用實尺寸24層樓真實結構物為

數值分析模型，數學模型使用業界最常用

來作建築物結構分析的軟體 ETABS 進行

非線性分析研究。為了降低之後進行非線

性分析的複雜度及時間，將 24 層樓實尺寸

模型進行簡化，降低計算後續非線性分析

的複雜度及時間，以利於之後的分析(圖1)。 

 

 

 

 

圖 1 簡化數學模型 

本模型為地上 24 層，地下 3 層之鋼筋

混凝土韌性抗彎矩構架及剪力牆之二元系

統，鋼筋降伏強度 fy：#4(含)以上：fy≧4200 
kg/cm2，#3(含)以下：fy≧2800 kg/cm2，9
樓以下混凝土強度 fc’ ≧350 kg/cm2，9 樓

以上混凝土強度 fc’ ≧280 kg/cm2。標準層

用途為住宅使用，I=1.0，工址為台北二區，

有關地震力之分析，依據“建築物耐震設

計規範及解說＂中所規定之地震力分析檢

核方式知，SDS=0.6、SMS=0.8，T0
D=1.3、 

T0
M=1.3，計算得設計地震力為 0.117W。 

整體構架評估結果補強前的性能目標

地表加速度 AP 為 0.39g，補強後的性能目
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標地表加速度 AP 為 0.41g，雖只有一跨局

部開口的鋼框菱形斜撐補強，但也提升了

整體的耐震性能(圖 2(a))，並以側推分析的

結果，已超越 475 年回歸期設計地震等效

地表加速度 0.24g，也超越 2500 年回歸期

設計地震等效地表加速度 0.32g。再以位移

準則來判斷，由樓層層間最大位移角在側

推至 475 年及 2500 年回歸期設計地震等效

地表加速度時(圖 3)，最大值為 0.95%及

1.3%，發生在 13 樓，都符合位移準則的範

圍，由圖可看出補強前後樓層層間最大位

移角的差異並不大，因補強一局部構件對

整體的層間位移控制並無顯著效益，但在

補強前後的模型到達2500年回歸期設計地

震等效地表加速度，由塑鉸的發展狀況(圖
4)可明顯看出補強前後塑鉸發展的差別，

在未補強鋼框菱形斜撐前，柱 C32 因開口

及深梁造成短柱效應，使得柱 C32 多處樓

層彎矩塑鉸到達降伏點及 2、3 及 5 樓到達

強度點，多處樓層剪力塑鉸也到達開裂

點；但補強後模型在有補鋼框菱形斜撐的

1~9 樓處，C32 柱發展到非線性行為的情況

減少，但 9 樓以上未補鋼框菱形斜撐的樓

層，仍舊多處彎矩塑鉸到達降伏點，剪力

塑鉸也到達開裂點。鋼框菱形斜撐的位置

右側，為一道短牆與柱接合的柱構件 C35，
依照 TEASPA 模擬建議成等值寬柱，在未

補強前可看出 1、9~12 及 24 樓剪力塑鉸到

達開裂點，但補了鋼框菱形斜撐後，等值

寬柱在有補強樓層仍舊保持線彈性。 

 

 

 

 

 

圖 2 (a)補強後容量曲線圖 

 

 

 

 

 
 
 

 
 
 

 

圖 2 (b) 設計反應譜圖 

 

 

 

 

 

 

 

 

圖 3 非線性靜力分析樓層層間位移角 

 
 
圖 4 非線性靜力分析塑鉸發展角(2500 年

回歸期地震)  

三、非線性動力歷時分析耐震評估 

本研究分別輸入四種近斷層地震及遠域地

震共 8 組地震歷時作非線性動力歷時分析

(表一)，選取之地震歷時因原始 PGA 大小

有差異，並為了符合本工址的設計反應

譜，故先對原始地震反應譜正歸化並將地

震反應譜調整至整體反應譜的平均值不低

於設計反應譜的 90%內，因前述之非線性
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靜力側推分析得知本結構物的耐震性點已

達到2500年回歸期設計地震等效地表加速

度，故將地震整體反應譜的平均值調整至

不低於 2500 年設計反應譜的 90%內(圖
5)。由圖中可看出不論是近斷層地震或是

遠域地震整體反應譜的平均值與設計反應

譜相當接近，尤其是本結構的週期 2.2 秒

處，故以此方式調整原始地震歷時作為非

線性動力歷時分析之輸入波。 

從非線性動力歷時分析的樓層層間最大位

移角結果的圖形中得知，原結構結構在遠

域地震下，平均樓層層間最大位移角為 15
樓的 1.03%，在近斷層地震下，平均樓層

層間最大位移角為 13 樓的 1.21%；補強結

構在遠域地震下，平均樓層層間最大位移

角為 13 樓的 1.08%，在近斷層地震下，平

均樓層層間最大位移角為13樓的1.27%(圖
6)；在遠域地震中，造成最大樓層層間位

移角為 TAP054NS，已補強構架層間最大

位移角為 13 樓的 1.48%，近斷層地震中，

造成層間最大位移角為 LANDERS的 11樓
1.62%，將此兩條地震歷時的分析結果，取

出與前節非線性靜力側推 4 樓相同位於補

強鋼框菱形斜撐位置的左側短柱 C32 及右

側等值寬柱 C35 及梁 G6，詳細比較構件在

地震歷時作用過程中的塑鉸發展圖 (圖
7~9)。 

 

圖 5 (a) 遠域地震歷時與設計反應譜 

 

圖 5 (b) 近斷層地震歷時與設計反應譜 

表 1 數值分析使用之真實地震歷時 

 

 

 

 

圖 6 樓層層間最大位移角(2500 年回歸期

地震) 

在近斷層地震 LANDERS 下短柱 C32
補強前後剪力塑角皆已達到開裂點，但C32
柱補強後已降低變形的發展，代表補強效

果有發揮(圖 7(a)(b))，等值寬柱 C35 補強

後剪力塑角發展到開裂點，因靠著補強構

件鋼框菱形斜撐將 C32 柱力量傳遞至 C35
柱，降低 C32 短柱的破壞，梁 G6 在補強

前後剪力塑角及彎矩塑角已發展至強度

點，補強前後的發展相近，但可由圖中看

出梁 G6 遲滯迴圈已有效消能 (圖 9(a)(b))  
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圖 7 短柱C32非線性塑鉸發展(2500年回

歸期地震)  

 

圖 8 等值寬柱 C35 剪力非線性塑鉸發展

(2500 年回歸期地震) 

 

圖 9 梁 G6 非線性塑鉸發展(2500 年回歸

期地震) 

五、結論與展望 

不論是在非線性靜力側推分析或是非

線性動力歷時分析的結果中，已經驗證補

強鋼框菱形斜撐，除了對整體的耐震能力

有提升之外，尤其對於補強構件相鄰的短

柱有極優的改善效果，讓在 2500 年地震地

表加速度下，使短柱延遲進入彎矩及剪力

非線性變形，並且使有補強的低樓層，短

柱及等值寬柱都保持在彈性階段，這對於

保護結構的主要豎向桿件特別重要，也讓

規範的韌性設計精神強柱弱梁得以發揮，

使得整體構件行為模式大幅改善，也提升

的整體的耐震能力。 
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斜面滑動隔震支承之參數分析 

林致寬1  楊卓諺2  汪向榮3  林旺春4  游忠翰 2  鍾立來5  張國鎮6 

摘 要 
隔震設計乃一能有效降低地震對於上部結構衝擊的方法之一，近年來許多研究開始

致力於發展非線性隔震系統，斜面滑動隔震支承便是屬於其一。其藉由簡單斜面之幾何

特性以達到非線性目的，因此不具有特定之隔震頻率，透過滑動機制可發揮水平向隔震

效果，斜面設計亦可同時提供自復位能力，並以滑動摩擦力提供優異的消能能力。本研

究首先推導斜面滑動隔震支承之運動方程式，並針對不同斜面角度與滑動摩擦係數設計

參數以及外力擾動特性，以數值模擬方式，對系統隔震後最大加速度與隔震支承最大位

移反應進行敏感度分析。經模擬結果證明，該隔震支承隔震後之加速度性能表現，僅與

斜面角度以及滑動摩擦係數設計參數有關，可精確掌握隔震後之最大加速度反應。 

關鍵詞：隔震、斜面滑動、非線性、參數分析、數值模擬 

一、前言 

傳統線性隔震系統因其頻率固定，若

地震頻率內涵和隔震系統頻率接近時，會

產生共振現象，進而導致隔震系統加速度

反應放大，或隔震位移過大而失效。因此，

近年來隔震技術之研究漸漸朝向非線性隔

震系統發展，希望藉由其非線性之特點，

避免共振等情形發生，故本文針對面滑動

支承墊(Sloped Sliding-Type Bearing，SSB)，
藉由參數分析，探討其非線性之動力特性

與結構隔震之效益。 

二、斜面滑動支承方程式推導 

為了簡化推導過程，考慮小角度假設

及以下假設：(1)上部結構為剛體；(2)忽略

兩斜面切換處之碰撞問題；(3)忽略水平向

地表加速度對於正向力之影響。(4)不考慮

受水平單軸向震波下，因斜面引致之垂直

向反應。斜面滑動隔震支承簡化單自由度

分析模型如圖 1 所示。其中，m 為上部結

                                                       
1  國立台灣大學土木工程學系研究生 
2 國家地震工程研究中心助理研究員 
3 台灣科技大學營建工程學系副教授 
4 國家地震工程研究中心副研究員 
5 國家地震工程研究中心副主任 
6 國立台灣大學土木工程學系教授 

構之總質量； 為斜面角度； f 為滑動摩

擦力，以指向水平軸正 x方向為正； gx 為

地表加速度。藉由引入能量法中拉格朗日

方程式(Lagrange’s equation)推導運動方程

可求得斜面滑動隔震支承之運動方程式，

如(1)式。 

 2 21 tan sgn( ) tan sgn( )

sec g

m x x mg x

f mx

 



   

 




 (1) 

 

圖 1 斜面滑動支承分析模型 

三、數值模擬與參數分析 

由運動方程式(1)，可採數值積分方式，

模擬系統受到地表外力作用下之動力反應。

為釐清斜面滑動支承兩重要參數包含摩擦

f

O

gx

m

x 軸

xx


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係數  與斜面角度 對隔震效益之影響，

本文考慮地表外力為簡諧波，且為降低非

穩態反應對性能指標之影響，採逐漸加載

方式進行模擬(圖 2)。此外，亦定義兩指標

包含加速度( accI  )與位移( dispI  )極值指標

以便歸納與探討隔震後之反應。其中，加

速度反應極值指標( accI  )乃經隔震後最大

絕對加速度反應與地表加速度尖峰值

(Peak Ground Acceleration, PGA)之無因次

比值，目的為探討各參數變化對於斜面滑

動隔震支承加速度反應之影響。 

max tan

PGA PGA PGA

t

acc

x g g
I

 
  


    ( 2 ) 

至於位移反應極值指標( dispI  )乃隔震系統

相對地表最大位移反應與 PGA 之比值，其

具有時間平方之因次，目的為觀察各參數

變化對於斜面滑動隔震支承位移反應之影

響。若在相同 accI 下但具有較小的 dispI ，

則意味此設計將具備更低的空間成本。 

          max

PGAdisp

x
I            ( 3 ) 

 

圖2 簡諧地表外力加載示意圖 

於斜面滑動隔震支承之數值模型中，

假設上部結構質量為 34.08 ton，斜面角度

 設計為 1.5°，考慮正規化摩擦係數
PGA

g

由 0.05 變化至 1.2。由於常見地震紀錄之

活躍週期大多落在 0.1~1 秒之間，故選用

簡諧地表外力擾動頻率 2 Hzgf  ，並考慮

四個不同的目標 PGA 等級，即圖 2 中之

振幅  0 max
A 分別為 0.2、0.4、0.6 與 0.8 g。

模擬結果如圖 3 所示，其中由圖 3(a)不難

看出，當斜面滑動隔震支承發揮隔震效果

時( 1accI  )， accI 與
PGA

g
將呈現一斜率為 

1、垂直軸截距為
tan

PGA

g 
之線性關係。換言

之， accI 會隨
PGA

g
之上升而線性增加，直

到 accI 達到上限值 1 後，即不再具有隔震

效果。再者，當 PGA 愈大時，則
tan

PGA

g 
愈

小，且 accI  會在
PGA

g
愈接近 1 時同時達

到上限值 1。由圖 3 (b)可知， dispI 會隨
PGA

g

之增加而降低，直到 dispI 為 0 時，即不再

具有隔震效果。此外，同樣之
PGA

g
下，於

不同 PGA 等級時，其隔震效果也不會一

致，當PGA愈小時會有愈大之 accI 與 dispI 。

在簡諧地表外力擾動下之分析結果顯示，

隔震後最大加速度反應會隨著上升而線

性增加，直到 accI 達到上限值 1。然而，

該隔震支承之最大位移反應會隨著增加

而降低，直到 dispI 為 0。 

 

圖3(a) 
PGA

g
與 accI  
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圖3(b) 
PGA

g
與 dispI   

為進一步探討斜面角度 對隔震效益

之影響，同樣考慮上部結構質量 34.08 ton，
滑動摩擦係數取 0.01、0.06 及 0.1，斜面

角度 以 0.5°之間隔由 0.5°變化至 5°。由

式(2)可知，當  =0.5°與   =0.1 時，目標

PGA 至少要達到 0.184 g 才可發揮隔震作

用，故採用震幅  0 max
A 為 0.4 g 配合頻率 gf

同樣為 2 Hz 之簡諧地表外力進行模擬。圖

4 為斜面滑動支承於簡諧地表外力擾動下，

斜面角度 對於加速度反應極值指標 accI

與位移反應極值指標 dispI 之影響。由圖 4(a)

可知， accI 會隨 之增加而上升，並有一近

似線性之關係，此為基於微小角度假設下

可得  tan ，因此式(2)可改寫為： 

      
PGA PGAacc

g g
I

 
        (4 ) 

由式 (4)可知， accI 與  會呈現一斜率為

PGA

g
、垂直軸截距為

PGA

g
之線性關係，

也就是說， accI 會隨 之上升而線性增加。

此外， accI 會隨之增加而上升。由圖 4(b)

可知， accI 會隨 之上升而增加，且亦有一

近似線性之關係，此為基於假設在目標

PGA 及皆不變的條件下，隔震後之最大

相對地表加速度反應也會隨著 之增加而

上升。由穩態最大相對地表加速度反應

maxsteadyx 與位移反應
maxsteadyx 之近似關係

可知，如式(5)，該隔震支承之最大位移反

應也會隨著 上升而線性增加；此外， dispI

會隨之增加而降低。 

       max
2max (2 )

steady

steady
g

x
x

f



          (5) 

在簡諧地表外力擾動下之分析結果顯示，

隔震後最大加速度反應與該隔震支承之最

大位移反應均會隨著 上升而線性增加。 

 

圖4(a)  與 accI 關係圖 

 

圖4(b)  與 dispI 關係圖 

緊接著，為探討外力頻率對斜面滑動

隔震支承之影響，同樣給定上部結構質量

34.08 ton，斜面角度 與滑動摩擦係數
分別設計為 1.5°與 0.06。此外，為了可確

實發揮隔震作用，採用 0.4 g 作為簡諧地表

外力擾動之目標 PGA，即  0 max
A = 0.4 g。

考慮常見地震紀錄之主要週期大多落在

0.1~1 秒之間，故外力擾動頻率 gf 變化範

圍採 0.1 ~10 Hz。圖 5(a)為簡諧地表外力
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擾動下 gf 對於加速度反應極值指標 accI

之影響，圖 5(b)為簡諧地表外力擾動下 gf

對於位移反應極值指標 dispI 之影響。 

由圖 5(a)與式(2)可知， accI 與 gf 之變

化無關，無論 gf 如何變化， accI 恆為一定

值，也就是說，隔震後之最大加速度反應

不會隨著 gf 之變化而改變。由圖 5(b)可知，

gf 與 dispI 之對數會有一負斜率之線性關

係，此為基於假設在目標 PGA 不變的條件

下，隔震後之最大相對地表加速度反應亦

不會隨著 gf 之變化而改變，故由式(5)可知，

當穩態的最大加速度保持不變時，穩態之

最大位移會與外力頻率的平方呈一反比關

係，即圖 5(b)中 gf 與 dispI 呈現一斜率為-2

之線性關係。 

在簡諧地表外力擾動下之分析結果顯

示，隔震後最大加速度反應對 gf 之變化不

敏感，意即驗證了該隔震支承不具固定頻

率，不會與具特定頻率之簡諧地表外力擾

動產生共振而造成反應放大。然而，該隔

震支承之最大位移反應與 gf 之平方存在

一反比關係，愈低頻之簡諧地表外力擾動

會造成愈大之位移反應。 

 

圖5(a) fg與 accI 關係圖 

 

圖5(b) fg與 dispI 關係圖 

五、結論與展望 

本文針對斜面滑動支承，以能量法建

立系統之運動方程式，針對支承兩設計參

數包含斜面角度與摩擦係數，配合變化外

力為簡諧波其頻率與振幅進行參數分析。

由模擬結果可知，當斜面滑動隔震支承之

斜面角度與滑動摩擦係數決定後，無論是

外力擾動的頻率或振幅為多少，均不致影

響隔震後之最大加速度反應。增加摩擦係

數或斜面角度，均會提高隔震後之最大加

速度反應。提高摩擦係數或降低斜面角度，

可降低位移反應。 
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中高樓建築附屬非結構物受震需求分析 

蘇育萱1 林凡茹2 柴駿甫3 廖文義4 

摘 要 
重要建築之設備與非結構物若無良好的耐震設計，在強震時遭受毀損，不但造成嚴

重的經濟損失與傷及使用者，亦使醫院等功能性建築無法有效發揮其救災等機能。本研

究使用兩種台灣常見型態之建築，首先將案例模型透過側推分析以求取各層勁度，根據

設計規範將複雜、高層且結構變化性大之建築物簡化為集中質量模型系統，再對其進行

非線性歷時分析而得高樓層加速度反應譜，並比對建築物耐震設計規範[1]規定之樓板加

速度設計反應譜，而得規範耐震需求於中高樓層非結構物之適用性。 

關鍵詞：非結構物、建築物簡化、集中質量模型系統、設計地震反應譜 

一、前言 

我國建築物耐震設計規範[1]對於錨

定於建築之非結構物的設計地震力，給予

從地表基面至屋頂層放大三倍之樓高放大

效應。然而，該線性之樓高放大推估為以

建築第一模態振型為基礎，對於高模態質

量參與比例顯著之中高樓層建築，尚須進

一步分析驗證。以目前商用分析軟體而言，

若欲求得中高樓層建築於強震下可能的非

線性反應，非線性歷時分析是較準確的模

擬方式，然而其分析複雜結構模型耗時，

並考慮現有工程界常用分析軟體於個別構

材非線性歷時分析之塑鉸設定複雜與收斂

性仍有待商確，故本研究進行靜態非線性

側推分析(Pushover Analysis)，以質心點位

置為控制點，並假設將所有同一樓版上之

各節點視為有相同的側向位移與轉角自由

度；再利用每一層樓的各層層剪力與變位

關係求取各層非線性勁度，將平立面複雜、

高層且結構變化性大之建築物簡化為集中

質量模型(stick model)，更能節省分析時間。

集中質量模型建立完成後，接著對其進行

非線性歷時分析 (Nonlinear Time History 
Analysis)，得到不同樓層高度於近斷層或

                                                       
1  國立台北科技大學土木工程系土木與防災研究所碩士 
2 國家地震工程研究中心副研究員 
3  國家地震工程研究中心研究員 
4  國立台北科技大學土木工程系系主任 

遠域地震之樓板反應，並比對耐震設計規

範規定，提出高樓層設計反應譜建議。本

文亦依據國震中心台南實驗室之振動台規

格檢核本文樓板反應適用性，以用於後續

中高樓層建築非結構物之振動台動態實驗。 

二、集中質量模型系統建立 

本文以兩棟建築物為例，一為符合台

灣耐震設計規範規定之鋼結構物，另一棟

為鋼筋混凝土結構(東勢王朝)。分析流程

為由結構分析軟體求取結構物之側推曲線

後，輸出每層樓於每步驟下相對應之層剪

力與層變位圖。各層樓 F-D 圖使用等面積

法將曲線簡化為雙線性切線，可得彈性勁

度及降伏後勁度，即為集中質量模型連結

元件的勁度設置參數；最後於 SAP2000 分

析軟體中將連結元件與集中質量串聯，即

為所求之集中質量模型。本研究為證明此

簡化模型可信，比較兩模型側推曲線並於

原始模型與集中質量系統輸入同筆中小度

地震，經由歷時比對結果顯示此兩案例模

型皆能確實模擬原始建築行為。 
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三、地震歷時處理與分析結果 

本研究引用 FEMA P695[2]中兩系列

地震分別為遠域地震與近斷層地震，並對

其進行地震歷時處理(正規化)，本研究使

用兩種方法將兩系列地震正規化如下: 

1. 以水平兩向地表加速度峰值(PGA)幾何

平均值正規化：列出水平雙向之最大地

表加速度值，並找出同一筆地震雙向最

大地表加速度之幾何平均值除以所需

強度(0.4g)即為正規化放大係數，最後

將三向原始歷時乘以放大係數即為正

規化後歷時(圖一)。 

2. 分別以鋼造結構模型與鋼筋混凝土結

構模型水平兩向 Sa(T1)之幾何平均值值

正規化：正規化放大係數公式如式(1)，
正規化後反應譜如圖二。 

SF ൌ
𝑆௔

𝑆௔
଴ ൌ

ට𝑆௔൫𝑇ଵ௫൯ ∗ 𝑆௔ ቀ𝑇ଵ௬ቁ

ට𝑆௔൫𝑇ଵ௫
଴൯ ∗ 𝑆௔ ቀ𝑇ଵ௬

଴ ቁ
 (1)

 

 

圖一 以 PGA 正規化近斷層地震地表加速

度反應譜至 0.4g 

正規化後之地震輸入鋼構或 RC 模型，

並於鋼構模型案例中觀察出結構物反應輸

入以 PGA 正規化之地震的變形曲線可能

由於正規化方法需控制地表加速度相等，

導致地震歷時於週期較高的譜加速度被過

度放大造成樣本之間的差異性；為降低地

震樣本之間差異性，本研究於後續 RC 模

型以 Sa(T1)正規化地震作為輸入。 

 

圖二 以 Sa(T1)正規化近斷層地震地表加

速度反應譜至 0.4g 

本研究將歷時結果繪成樓高關係圖與

地震指標；樓高關係圖包含了絕對加速度

最大值、加速度放大率、絕對速度最大值、

層間變位、層間變位角、當層間變位最大

值發生時之絕對位移及相對位移等等樓板

反應，由這些圖中觀察到遠域地震及近斷

層地震對於中高樓層建築物反應的變形曲

線差別並不大，但近斷層地震可能由於脈

衝效應而造成較大反應。如圖三所示，於

分析結果中，中高樓層建築層間變位最大

值部份發生於上部樓層，根據上部樓板反

應譜觀察到造成位移較大的地震皆於第二

模態確實有明顯激發，故推斷中高樓層建

築(係指 45公尺以上建築物)上部樓層層間

變位可能因第二模態激發而造成較大反應；

樓高放大與高度關係圖可觀察到地震強度

越大樓板放大係數越小趨勢。 

為顯示地動特性與設備於結構中反應

之間的關係是否有直接相關性，本文將地

動特性設為橫軸取兩向最大值後幾何平均，

包括最大地表速度、最大地表加速度、

Sa(T1)、Sv(T1)、Sd(T1)、能量累積；結構物

設備(阻尼比 0.05)反應為縱軸，反應指標

皆取兩向最大值均方根值，其中包含層間

變位、層間變位角、結構最大加速度、加

速度反應前兩模態譜峰值折減、頂部樓板

譜加速度峰值、樓板加速度放大倍率；所

得數據以分佈圖表示，並根據相關程度判

斷非結構物反應是否與地震特性有直接關

聯，本研究使用兩種方法求取相關係數:皮
爾遜積矩相關係數判斷結構與地震直接關

係、由地動特性預期結構物反應的預測值

準確性係數。地震指標圖歸納數據繪製成
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長條圖進行比較並進行篩選，可發現兩案

例中樓板反應為位移與速度的指標大多都

大於 0.8(高度相關)；總結所有地震指標，

本研究建議未來觀察地震造成樓板反應時，

可採取位移反應與速度反應作為參考指標。 

 
圖三 鋼結構於近斷層地震(Sa(T1)正規化)
層間變位最大值與樓高關係圖 

四、輸入波設計反應譜與評估 

本研究重新審視了規範所訂定的規範

標準需求，並比較我國建築物耐震設計規

範 [1]與 ICC-ES 機構制定之 AC-156[3]
規定，以提出應用於本研究中高樓層建築

之非結構測試的設計地震反應譜。 

我國規範對於樓高放大水平向與垂直

向皆為 3 倍放大，針對符合規範的鋼構案

例觀察 Sa(T1)正規化地震之樓高與放大係

數關係(圖四 a)，垂直向 3 倍放大規範過於

保守，故本研究針對此中高樓層建築案例

提出建議將原始規範改為式(2)；而水平向

觀察圖四 b 後則選擇不更改原始規範。 

𝐹𝐿௏ ൌ 1 ൅ ൬
ℎ௫

ℎ
൰ (2)

若比對 AC-156 設計反應譜，可分為水平

向及垂直向討論： 

1. 水平向：AC-156 規定反應譜平台段範

圍僅於 1.3 Hz 與 8.3 Hz 之間，然無法

囊括自然頻率較低建築(如同本案例)與
低頻設備共振的情況。為考量上述中高

樓層等低頻建築之共振放大效應，本研

究建議 AC-156 規範水平向設計反應譜

平台段應將低頻結構物之自然頻率列

入考慮，將 1.3Hz 往前移至 0.85*f1 Hz。
此外，為考慮設備共振效應可能超出共

振放大倍數 2.5 倍，本研究提出 A FLX-H

不須小於 1.6 倍 SDS 之修改建議，如圖

五之虛線所示。然由虛線可觀察到共振

放大段高頻區域太過保守，故進一步將

反應譜橫軸頻率以建築頻率正規化如

圖六，可知不論鋼構模型(淺藍色)樓板

反應譜或鋼筋混凝土模型(淺紫色)樓板

反應譜於 16 倍第一模態頻率後譜加速

度快速遞減，故本研究建議水平向設計

反應譜平台段右端 8.3Hz 應調整為 16
倍之結構頻率，如此即可包絡各樓板水

平向設備共振放大反應。 

2. 垂直向：AC-156 規範要求垂直向需求

反應譜為不隨樓高放大且 SDS 為水平向

三分之二倍，但根據本研究兩案例分析

結果仍皆有樓板放大效應，故建議垂直

向為水平向三分之二倍，且仍應考慮樓

高放大效應，如式(3)及式(4)所示。 

𝐴ி௅௑ି௏ ൌ
2
3

𝑆஽ௌሺ1 ൅ ൬
ℎ௫

ℎ
൰ሻ (3)

𝐴ோூீି௏ ൌ 0.4 ∗ ሺଶ

ଷ
𝑆஽ௌሻ* ሺ1 ൅ ቀ௛ೣ

௛
ቁሻ (4)

由全數地震樓板反應譜分析結果觀察，

部分低矮樓層垂直向反應仍高於規範標準，

可能係因正規化方法造成各地震之 PGA
差異，進一步影響樓板加速度峰值(PFA)分
佈。為撇除 PGA 因素影響，將每一層樓垂

直向加速度反應譜值以 PGA 正規化後，本

研究建議之譜形於每一層樓皆能完全涵蓋

近斷層與遠域地震反應譜所激發之能量。 

 
圖四 近斷層地震之鋼構樓板加速度放大

倍率中值；圖左垂直向，圖右水平向。 
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圖五 鋼結構建築於近斷層地震下頂樓樓

板反應譜(東西向)  

 
圖六 兩案例橫軸及縱軸正規化後反應譜 

五、結論與展望 

本研究目的為分析中高樓層非結構設

備之受震需求，透過側推分析簡化原始的

中高樓層建築之複雜模型，建立集中質量

模型，進行非線性歷時分析而得樓板反應，

並進一步比對耐震設計規範與 AC156 等

規定，總結與建議分述如下： 

1. 輸入地震群組若以 PGA 正規化，可突

顯遠域地震與近斷層地震之低頻頻率

內涵不同之特性；為去除不同地震之

譜加速度變異性，本研究為以水平兩

向 Sa(T1)幾何平均值做正規化。 

2. 本研究兩個建築物案例於近斷層與遠

域地震下的反應差別，在於近斷層反

應較大。對於不同強度地震的水平向

加速度放大倍率，可得到地震強度越

大樓板反應放大係數越小之相同趨

勢；但在垂直向放大倍率中，近斷層

地震下樓板放大倍率較遠域地震小，

可能是因遠域地震於低頻頻率內涵較

低而使 Sa(T1)正規化係數較大，導致其

垂直向反應大於近斷層地震之反應。 

3. 觀察本研究層間變位圖中，中高樓層

鋼構建築之最大層間變位幾乎都位在

高樓層，比對樓板反應譜可知，其原

因乃高樓層容易顯現第二模態振形，

而造成較大的層間變位反應。 

4. 地震指標可做為未來判斷非結構物設

備反應行為與地動特性的相依性，由

比較結果中顯示位移反應與地動特性

之指標相依性較高，較具參考價值。 

5. 當建築結構週期為屬中長週期時(如本

研究兩案例)，AC-156 耐震需求反應譜

中水平向設計反應譜平台段可自原

1.3Hz 至 8.3Hz，修正為 0.85*f1 Hz 至

16*f1 Hz，f1 為建築第一模態頻率。 

6. 由本研究案例分析結果可知，設備與

建築共振放大反應可能大於 2.5 倍，建

議水平向平台段譜加速度 A FLX-H 不須

小於 1.6 倍之 SDS。 

7. 我國規範中建築水平向與垂直向之樓

高放大倍率自地表至屋頂層皆採三

倍，相較於本研究鋼構建築案例，樓

板加速度放大係數於頂樓層垂直向約

為 2 倍。基於本研究案例，中高樓層

建築物垂直向放大倍率可由原規範訂

定等同於水平向而修改為 2 倍，亦即

𝟏+(𝒉𝒙/𝒉)。 
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建構民生公共物聯網計畫-複合式地震速報服務 

林沛暘1 江宏偉2 王修賢 3  黃靖閑 4  簡遠哲 3  鄭晟佐 3  
葉皆岐 3  林定潔 3  陳雯惠 3  蔡孟芳 3  古孟晃 5 

摘 要 

本計畫擬解決“地震速報產業發展＂的問題，問題評析包含地震速報預警時

間不足、建置費用過高、地震速報應用面狹隘、產業沒有串連等等問題。目前氣

象局已經完成區域型地震速報系統之建置，國震中心依據教育部與科技部指示辦

理的「校園地震預警實驗計畫」，也建立了一個完整的複合式地震速報應用案例。 

關鍵詞：複合式地震速報、校園地震預警、地震預警、地震速報應用案例 

一、前言 

本計畫擬解決“地震速報產業發展＂

的問題，問題評析包含地震速報預警時間不

足、建置費用過高、地震速報應用面狹隘、

產業沒有串連等等問題。本計畫的目標以校

園複合式地震速報系統為基礎，強化基礎建

設、建置多元警報通信管道、協同國內產業

進行速報應用開發、建構示範例教育市場、

整合上中下游技術、協助產業整合並逐步海

外輸出。 

二、現地型主站建置 

本計畫以校園地震預警系統實驗計畫

的 21 個校園現地型地震速報主站為基礎，

考量區域分布、地震危害度斷層分佈以及使

用者分佈狀況，再新設置 53 座現地型地震

速報主站（106 年完成 25 站、107 年完成 28

站），合計 74座現地型地型地震速報主站（如

圖一），提供高密度、高品質的現地型地震速

報資訊。 

現地型地震速報主站系統架構與硬體設

備如圖二與圖三。主要包含兩組地震儀、一

                                                       
1  國家地震工程研究中心研究員   
2  國家地震工程研究中心助理研究員   
3  國家地震工程研究中心專案佐理研究員   
4  國家地震工程研究中心副技術師   
5  國家地震工程研究中心副研究員   

組地震速報系統計算主機、一組工業電腦、

交換器、路由器。主地震儀為淺井式地震觀

測儀；另一組備援地震儀，設置於大型結構

體之頂樓大梁下。 

 
圖一  現地型地震速報主站於台灣分布位置 

 

區域型地震預警運用多組相隔一段距

離之地震儀做為聯合觸發後，解算出地震發

生時間位置與規模，需花費十多秒再提供預

警時間。現地型地震預警系統是倚靠現地地

震儀提供快速偵測判別提供警訊，但較容易

受到現地的人為擾動、車輛干擾或是施工干
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擾。經多次測試最後採用淺井式地震儀搭配

備援地震儀進行。使用淺井式地震儀可以有

效減少地面上師生活動所造成之干擾，但還

是會受到外圍道路之車行干擾，且此干擾由

於是透過地下土壤之波傳遞近來，因此不易

與地震之前導 P 波作有效之區隔。考量此配

置會受不同的干擾源，本團隊於校舍上配置

一組備援地震儀，與淺井式地震儀做綜合式

評判，藉由兩組受不同干擾源之地震儀做綜

合評判，濾除非地震下之誤報，依據這些年

結果成效良好。 

 
圖二  現地型地震速報硬體設備 

 
圖三  現地型地震速報主站架構 

 
台灣時間  2016 年 02 月 06 日上午 03 

點 55 分，發生芮氏規模  6.6 地震位於高雄

市美濃區。這是繼  1999  年  921  集集大地

震以來再次造成全台嚴重傷亡人數的地震，

包含許多房舍、校舍、廠房、公路等都受到

此地震而造成倒塌或損壞。此次地震於重大

傳統節日小年夜凌晨發生，所幸校園內大多

數師生都已開始放假返鄉過年，在校園內並

無造成嚴重的人員傷亡。圖四說明在此地震

中校園地震預警系統的表現，由於地震發生

於本島內，近震央區域震度較大，屬於區域

型地震預警系統的盲區，但仍可依靠現地型

地震預警提早發布警報，即時在現地進行計

算與判別並發佈警報。 

 
圖四  地震編號 NO.105006  校園地震預警系

統預警時間 

三、複合式地震速報平台規劃 

        為承接上游 74 座現地型地震速報主站

資訊，以及氣象局所提供的區域型地震速

報資訊。並將現地型與區域型地震速報整

合為複合式地震速報資訊（如圖五）。運用

雲端系統的規畫概念，建置一套可以快速

傳遞地震警報訊息之機制。透過模組通訊

協定以及網際網路通訊協定等多元通訊方

式，建立可以即時傳遞多重客戶之地震資

訊傳遞管道，將複合式地震速報傳遞給使

用者。 

 
圖五  複合式地震速報平台規劃 
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區域型地震預警系統可以提供全台各

區域的地震預警，且精確度較高，然而這需

要較多的計算時間（以島內地震為例，約需

12~20 秒），這段時間內近震央區域來不及獲

得地震預警，因此可稱為地震預警盲區（約

70 公里半徑）。在日本，地震預警盲區的問

題不嚴重，因為日本災害型地震大多發生於

外海，因此盲區大多在海上，災害問題相較

少很多。然而台灣的災害型地震多發生於內

陸（921 地震震央在集集，70 公里半徑的盲

區將涵蓋新竹以南、台南以北，皆是地震受

災最嚴重的地區），如圖六。現地型地震預警

系統由於僅使用現地強震儀進行計算，因此

幾乎沒有預警盲區（距震央 15 公里約仍能

有 3~5 秒的預警時間）。但是相對於區域型

系統，其抗干擾與準確度較差。總和而論，

區域型準、現地型快，唯有整合區域型與現

地型地震預警訊息，才是最佳的解決辦法。 

 

圖六  台灣與日本的災害性地震差異與地震

預警系統需求差異 

 

地震速報服務相關通訊格式也將公開，

透過開放資料格式提供國內相關業者做地

震速報後端應用產品與服務開發。74 座現地

型地震速報主站透過學術網路與專線雙重

備援的方式，將所偵測到的現地型地震速報

傳遞至複合式地震速報平台。氣象局計算出

的區域型地震速報資訊，也透過專線方式與

複合式地震速報平台介接。複合式地震速報

平台依據地震發生的區域、影響的範圍、以

及客戶端警報發布門檻等等依據，透過多元

的通訊管道以及通訊協定（分為模組通訊協

定與網際網路通訊協定兩大類），將複合式

地震速報資訊快速轉發給使用者。複合式地

震速報資訊內容包括：震前預警：對應座標

之預估震度、預估 PGA。震後官方地震報告

轉發：地震位置、規模、各地實測震度。 

相關的複合式地震速報資訊，包含主震

前的預測震度、震時各個現地型地震速報主

站所偵測到的資訊，以及震後各個速報資訊

通訊連線資訊等等資料。計畫團隊會依據各

種使用者類型、規劃不同的使用權限以及使

用者介面。如圖七複合式地震速報伺服器雲

端介面規劃。藉以提供各種使管理者所需的

客製化資訊平台，保障資訊安全、也確保資

訊公開。 

 

圖七  複合式地震速報平台轉發對象 

四、應用示範例建置 

本計畫除了現地型主站建置外，希望將

預警系統推廣出去，於 107 年度與花蓮消防

局、中部科學園區、科博館 921 地震教育園

區與 20 所幼兒園合作，從不同場域環境與

對象，將複合式地震預警應用在各項場域；

建置一座六軸向地震體驗屋，結合影像與實

際體驗，去感受地震速報對民眾的重要性。 

1. 警消應用示範：與花蓮縣消防局合作，在

花蓮縣消防局與各分隊裝置地震預警系

統，接收花蓮地區主站訊息，當收到地震

預警警訊時，可以讓消防員先行安全避難

後，但地震結束就可以馬上出動救災，減

少當下受傷的可能性。 
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2. 科學園區應用示範案例：與中部科學工業

園區合作，於五個園區設置現地型地震預

警主站，資料彙整至地震速報平台，提供

五個園區整合、快速與準確的複合式地震

預警訊息。並於中興園區 36 智慧驛站結

合地震預警訊息，提供智慧家居控制，像

是指示燈自動開啟、自動開門等等，如圖

八。 

3. 博物館應用示範案例：與 921 地震教育園

區合作，運用原有影像館環境與地震體驗

屋，注入複合式地震速報內容，讓參觀民

眾對於地震發生、地震速報與地震避難有

一連串了解，並同時模擬家中的居家環境

應用示範。 

4. 幼兒園示範案例：與教育部資科司合作，

將示範學校幼兒園 20 所加入複合式地震

速報應用，將地震預警防災概念往下扎根。 

5. 地震體驗屋：建置六軸向地震體驗屋，結

合影片、居家連動和可調式體驗地震震動，

模擬不同地震時在家中從地震發生前中

後狀態，讓民眾透過影像與體感去知道地

震預警對居家安全與智慧家居帶來的便

利。已於 107 年 9 月國震中心抗震盃、11

月於臺中麗寶樂園的結構工程研討會提

供體驗，如圖九。未來會與地方縣市或教

育館博物館合作，可以到各縣市去提供地

震體驗，讓民眾更了解地震預警對生活的

重要性。 

 
圖八  中科示範案例於中興園區 36 智慧驛站 

 
圖九  地震體驗屋 

五、結論與展望 

 總計完成 74 個現地型地震速報主站（含

原來教育部計畫的 21 個）。地震速報盲區

由 100km 縮短至 30km。 

 完成四個複合式地震速報示範案例。在中

科管理局、消防隊、幼兒園、921 地震教

育園區等四個應用示範例，在不同的環境

下都注入複合式地震速報提供給各種型

態使用者運用。 

 地震模擬體驗屋，一座結合地震速報應用

情境的體驗屋，透過影像與接近真實地震

體驗，結合智慧居家連動，讓民眾更直觀

性了解地震預警與居家防災安全之重要

性。目前已經辦理兩次體驗活動。 

本計畫為四年期之計畫，106-107 年期

計畫屬於前期基礎鋪底建設，目前已完成主

站建置與應用示範案例。相關計畫成果會在

後期逐步展現。也期待能如預期帶領國內有

志業者共同開發地震防災產業。 
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雙軸向動態試驗系統之基本參數研究與探討 

林旺春1  劉瓊琳2  楊卓諺3  游忠翰 3  汪向榮4  黃震興5 

摘 要 
2017 年國家地震工程研究中心於臺南實驗室完成規劃與建置一雙軸向動態試驗系統

(Bi-Axial dynamic Testing System)，其為目前全球少數具備動態試驗能力之先進大型壓剪

試驗機，進而有助於國內外隔震技術之研發，以及隔震支承實體與性能之測試。因此為對

外提供研究與測試服務之前，必須對 BATS 之動態特性與基本參數，如等效質量與系統平

均摩擦係數有更為清楚之瞭解與掌握，故本研究規劃與執行一系列不同水平速度與位移振

幅的三角波循環載重試驗與不同振動頻率與位移振幅的正弦波循環載重試驗，進而獲得相

關基本參數。 
主要研究內容分為三階段：(1)第一階段為在未加裝隔震支承下，針對試驗系統分別

進行一系列的三角波與正弦波之循環載重試驗，其目的為求得試驗系統之載重平台於垂直

向空載下對應不同水平速度之系統平均摩擦係數與其等效質量，(2)第二階段為針對試驗

系統進行隔震支承試驗條件，在載重平台安裝平面滑動摩擦隔震支承後，於施加垂直軸向

荷載下，分別進行三角波與正弦波之循環載重試驗，進而依簡單線性迴歸分析求得試驗系

統之系統平均摩擦係數，(3)執行足尺寸滑動摩擦隔震支承之試驗，根據試驗數據與理論值

之分析探討，以證明本研究所獲得之 BATS 等效質量與系統摩擦係數，具有一定之合理性

與適用性。 

關鍵詞：雙軸動態試驗系統、基本參數、動態特性、系統識別、隔震系統

一、前言 

國家地震工程研究中心於 2017年啟用

台南實驗室，並建置一雙軸向動態試驗系

統 (Bi-Axial dynamic Testing System ，

BATS)，主要用於進行實尺寸隔震支承之

動態性能測試。BATS 由反力構架、載重平

台、油壓致動器與基礎組成，其配置示意圖

如圖一所示。另於水平向架設四組 2 MN 動

態致動器，並於垂直向配置為一大型 30 
MN 靜態致動器與 6 組 5 MN 動態致動器，

一端與載重平台相接，另一端固定於基礎。

BATS 在水平向可達到的最大位移為±1.2 
m，最大速度為±1.0 m/s，最大出力為±4.0 
MN；垂直向最大位移為±7.5 cm，最大速度

為±15 cm/s，施加於試體之最大軸壓力為 60 

                                                                    
1 國家地震工程研究中心副研究員 
2 國家地震工程研究中心專案佐理研究員 
3 國家地震工程研究中心助理研究員 
4 國家地震工程研究中心組長 
5 國家地震工程研究中心兼任研究員 

MN，包括 30 MN 的靜態載重與 30 MN 的

動態載重；此外，雙軸向動態試驗系統亦可

施加最大 8 MN 之軸拉力於試體上，可進

行反覆軸向拉壓之動態試驗。 

 

圖一 雙軸向動態試驗系統與試驗配置 

因此在對外提供研究與測試服務之

前，必須對 BATS 之動態特性與基本參數，

如等效質量與系統平均摩擦係數有更為清

加速度計
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楚之瞭解與掌握。故本研究規劃與執行一

系列不同水平速度與位移振幅的三角波循

環載重試驗與不同振動頻率與位移振幅的

正弦波循環載重試驗，並透過試驗結果的

分析與驗證的比較，以探討所獲得之基本

參數適用性與其穩定性。 

二、研究方法 

於 BATS 進行隔震支承試驗時，依據

試驗系統載重平台之自由體圖(如圖二所

示)，其動力平衡方程式可表示為式(1)： 

( ) ( ) ( ) ( )B I FP t F t F t F t    (1)

其中， ( )P t 為試驗系統水平致動器合力；

( )BF t 為隔震支承水平力； ( )IF t 為載重平

台之慣性力； ( )FF t 為載重平台之摩擦力；

t為時間步幅，其總步幅為 n。 

( )BF t 、 ( )FF t 與 ( )IF t 又可分別表示如下： 

( ) ( ) sgn( ( ))B B BF t t N x t   (2)
( ) ( ) sgn( ( ))FF t t N x t   (3)
( ) ( )I effF t m x t   (4)

其中， ( )t 為載重平台之摩擦係數； N 為

載重平台之自重、垂直致動器提供之荷載，

以及下壓軸承與側向軸承出力下所承受之

總正向力； effm 為載重平台之等效質量；

( )x t 與 ( )x t 分別為載重平台之速度與加速

度。若隔震支承以採用摩擦型隔震支承為

例，其水平力可表示為式(2)，則 ( )B t 為摩

擦材之摩擦係數，且該支承所承受之垂直

荷載為 BN 。 

 
圖二 載重平台動力分解示意圖 

(1)垂直空載下之三角波循環載重試驗 

因載重平台為等速狀態且無安裝隔震

支承，故其加速度為零，即 0IF  、 0BF  ，

則可得其動力平衡方程式如式(5)： 

0( ) ( )= ( ) sgn( ( ))FP t F t t N x t   (5)

其中， 0 ( )t 為於垂直空載下載重平台之系

統摩擦係數，又因此時無垂直荷載，故令

載重平台所受之總正向力 0=N N 。整理式

(5)，將所得之 0 ( )t 依其步幅數取平均，並

考慮不同速度與位移下之系統摩擦係數依

簡 單 線 性 迴 歸 (simple linear regression 
method)分析，即可求得試驗系統載重平台

之摩擦係數，在不同水平速度激振時，對

應之載重平台摩擦係數方程式，如式(6)： 

0, 1 2+avg a x a    (6)
其中，a1 與 a2 為採簡單線性迴歸分析識別

之參數。 

(2)垂直空載下之正弦波循環載重試驗 

因試驗系統之載重平台加速度不為

零，故載重平台之摩擦力可表示為式(7)： 

( ) ( ) ( )F effF t P t m x t    (7)
考慮載重平台之摩擦係數可由式(6)求

得各激振速度對應之 0, ( )avg t ，故依式(3)

亦可得載重平台之摩擦力如下所示： 

0,( ) ( ) sgn( ( ))F avgF t t N x t    (8)
假設依式(7)獲得之載重平台之摩擦

力等於式 (8) ，採用最小平方法 (least 
squares method)可進一步求得試驗系統之

載重平台等效質量 effm 為 

 
0,

2
1

( ) ( ) ( ) sgn ( ( )) ( )
=

( )

n
avg

eff
t

P t x t t N x t x t
m

x t








  


 (9)

考慮不同振動頻率與位移下，可求得

等效質量 effm 並取其平均，即可獲得試驗

系統載重平台之平均等效質量 ,eff avgm 。 

(3)垂直荷載下之三角波循環載重試驗 

利用 BATS 施加不同垂直荷載於足尺

寸滑動摩擦隔震支承，進行三角波循環載

重試驗時，可將式(1)改寫為下式： 

( ) ( ) ( )B FP t F t F t   (10)
令試驗系統施加於滑動摩擦隔震支承

之垂直軸力為 BN ，則 0= + BN N N ，將式(2)

與式(3)代入後，整理式(10)，可得滑動摩擦

隔震支承於該試驗速度條件下之摩擦係數

( )B t ，如式(11)： 
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( ) ( ) sgn( ( ))
( )=B

B

P t t N x t
t

N




 
 (11)

該試驗速度條件下之隔震支承平均摩

擦係數 ,B avg 即為： 

1
,

( )
n

Bt
B avg

t

n


    (12)

(4)垂直荷載下之正弦波循環載重試驗 

假設正弦波循環載重試驗之最大速度

及位移與前述三角波試驗一致，即可令

,( )=B B avgt  、 ,=eff eff avgm m ，則式(1)改寫為： 

, ,

0

( ) [ sgn( ( )) ( )]
( )

+

B avg B eff avg

B

P t N x t m x t
t

N N




 


 
 (13)

再者，若正弦波試驗歷時中之最大與

最小試驗速度發生時間點 kt 共計 p 個，則

可分析該試驗速度條件下之載重平台之平

均摩擦係數 avg 為： 

1
( )

=

p

kk
avg

t

p


 

 (14)

為求得式(14)之 avg ，需以式(12)所求

對應試驗速度條件下之 ,B avg 進行計算。然

式(12)中又須以 ( )t 代入計算(見式(11))，

故假設第一次分析時，以式(6)計算之 0,avg
代入式(11)時，進而逐步求得式(14)之 avg ，

以利進行迭代分析，使得系統平均摩擦係

數之數值收斂。最後，考慮不同速度與位

移下之載重平台平均摩擦係數，並進行簡

單線性迴歸分析，即可求得載重平台於垂

直向荷載下，不同水平速度激振時對應之

平均摩擦係數方程式，如下： 

1 2+avg b x b    (15)

其中， 1b 與 2b 為採簡單線性迴歸分析識別

之參數。 

三、試驗結果與分析 

本試驗採用之平面摩擦支承之摩擦材

料直徑為 1130 mm，最大承壓應力為 4 
kg/mm2，相關試驗照片如圖三。其中，垂

直空載、垂直荷載分別為 10 MN 與 30 MN
下之三角波與正弦波加載試驗如表一與表

二所列，並令 N0=11889.72 kN。 

依垂直空載試驗結果所得之平均摩擦

係數方程式如式(16)所示： 
6

0, 3 10 +0.0008avg x     (16)
依式(16)，進而求得平均等效質量 ,eff avgm 為

96.69 ton。 

根據垂直荷載 10 MN 與 30 MN 之反

覆載重試驗結果，其識別之 avg x   關係

方程式，分別如下： 
63 10 +0.0003avg x     (17)
73 10 +0.0002avg x     (18)

將式(16)至(18)繪於圖四，可發現於空

載下載重平台之平均摩擦係數較大，且隨

著垂直向荷載增加，平均摩擦係數則減少。

此外，當垂直荷載介於 0 至 10 MN，其對

應之平均摩擦係數可以式(16)與(17)內差

求得；同理，當垂直荷載介於 10 至 30 MN
時則以式(17)與(18)內差求得。 

  
(a) BATS 試驗組立 (b) 平面摩擦材 

圖三 試驗組立與摩擦材之照片 

圖四 BATS 系統摩擦係與速度之關係 

表一 垂直空載下之反覆載重試驗 

加載型式 振幅
(mm)

速度 
(mm/s) 循環數

三角波 

300
200、300 
400、500 

600 
4 

500
700
900

1000

正弦波 

300
100、200 
300、400 
500、600 

4 
400
500
700
900

0.0000

0.0005

0.0010

0.0015

0.0020

0.0025

0.0030

0.0035

0 200 400 600 800

平
均
摩

擦
係

數

速度 (mm/s)

垂直空載

垂直荷載 10 MN
垂直荷載 30 MN
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表二 垂直荷載下之反覆載重試驗 
垂直荷載 

(kN) 
振幅 
(mm) 

速度 
(mm/s) 循環數

10000 
100 50、100 

500、800 3 700 
1000 

30000 300 50、100 
300、800 3 700 

四、隔震支承試驗之應用與驗證 

本研究為驗證所得之平均等效質量與

平均摩擦係數之適用性與合理性，進一步

採足尺寸雙曲率摩擦單擺支承 (Double 
Concave Friction Pendulum bearing)[1]進行

試驗，如圖 5 所示，其中摩擦材直徑為 400 
mm，曲率半徑為 4500 mm，以及標稱摩擦

係數為 0.043，試驗項目則列於表三。 

假設隔震支承在第 i 個循環試驗下，

摩擦係數 i 可由下式計算求得[2]： 

B2 ( )

i
i d

i i

E

N d d
  


 (19)

其中， id  及 id 為單一循環中之最大

及最小位移、 i
dE 為單一循環遲滯迴圈所包

圍之面積。 

依研究[1]可獲得其理論遲滯迴圈(見
圖六)，進而由式(1)及識別之基本參數，可

經試驗結果獲得其力與位移之關係。透過

圖六，可發現於兩種試驗速度下，皆可獲

得與理論值一致之力學特性。依式(19)計
算可得支承之平均摩擦係數分別為 0.0409
與 0.0424，亦與理論值相當一致，如表四

所示。 

 
圖五 試體照片 

五、結論 

本研究透過一系列不同水平速度與位

移振幅的三角波循環載重試驗與不同振動

頻率與位移振幅的正弦波循環載重試驗，

於 BATS 執行垂直空載與荷載 10 MN 與

30 MN 之試驗，經分析與回歸得其平均等

效質量，以及於垂直不同荷載下不同水平

速度激振時對應之平均摩擦係數方程式。

最後透過足尺寸摩擦單擺支承支動態試驗

之驗證，可知試驗結果與理論值相當一致，

以證明本研究所獲得之 BATS 基本參數，

具有一定之合理性與適用性。 

 

 
(a) 低速試驗 

 
(b) 高速試驗 

圖六 遲滯圈比較 

表三 足尺寸滑動摩擦支承試驗項目 

試驗 振幅
(mm)

速度
(mm/s)

垂直荷載 
(kN) 循環數 

1 200 20 5027 4 2 200 400 5027 
表四 足尺寸滑動摩擦支承摩擦係數 

試驗 1 試驗 2
迴圈數 摩擦係數 摩擦係數

1 0.0412 0.0457
2 0.0408 0.0420
3 0.0407 0.0395

平均 0.0409 0.0424
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花蓮慈濟醫院隔震結構於強震作用下之反應探討 

游忠翰1   汪向榮2   楊卓諺 1   林旺春3   張國鎮4 

摘 要 
花蓮慈濟醫學中心位於花蓮市區，其中合心樓(急診大樓)為基礎隔震結構，竣工於

2005 年 2 月，並且安裝有加速度與位移計等監測系統。合心樓至今歷經了無數地震之侵

襲，其中以 2005 年 4 月 30 日、2009 年 12 月 19 日、2013 年 10 月 31 日、以及 2018 年

2 月 6 日等四次地震猶為顯著。由於該醫學中心距米崙斷層僅有兩公里，因此大部分地

震紀錄中，都可以觀察到近斷層效應之現象。本報告首先依據 2009 年及 2018 年現場勘

災及監測結果，驗證隔震系統功能之發揮；再輔以 2009 年地震下 SRIM 系統識別結果，

建立隔震結構之數值模型，並以其他地震監測資料，進一步驗證數值模型之精確性。最

後，以歷時分析之方式，發現即使輸入歷時採用相同的擬合反應譜，仍會因為原始歷時

具有近斷層效應之特性，導致隔震系統最大位移顯著的增加。以此強調，若工址位於近

斷層地震影響區域，於設計階段時，採用近斷層地震歷時之重要性。 

關鍵詞：基礎隔震、近斷層效應、結構監測、建築物實際受震反應 

一、前言 

近斷層地震的速度歷時中，可以觀察

出瞬間且高速的脈衝波，同時於該歷時的

加速度反應譜上，亦可發現於中長週期範

圍內，有明顯高於一般地震及規範設計反

應譜之現象。此一現象對於結構自然振動

週期較高之建築，如高樓結構、以及隔震

結構等，皆會造成額外的負擔。本研究透

過實際受振反應之比較與數值模型之動力

歷時分析，探討隔震結構於近斷層地震作

用下，所面臨的難題與挑戰。 

二、花蓮慈濟醫院隔震結構 

花蓮慈濟醫學中心院區占地 8 公頃，

共分有協力樓、大愛樓、感恩樓以及合心

樓等四棟醫療建築，全區樓地板總面積約

為 11 萬 7 千餘平方公尺，為台灣東部首要

的醫療機構。其中，合心樓主要用途為急

診、外科手術以及一般和加護病房；結構

為地上十一層、地下一層之鋼骨鋼筋混凝

                                                       
1  國家地震工程研究中心助理研究員 
2 國家地震工程研究中心組長 
3 國家地震工程研究中心副研究員 
4 國立台灣大學教授 

土建築，採用基礎隔震設計。隔震系統位

於地下一層下方，安裝有直徑不等之鉛心

橡膠支承及平面滑動支承，配合上部結構

載重分部進行配置，使隔震系統剛心與結

構中心重合，以降低平面扭轉反應。 

花蓮慈濟醫院合心樓自 2005 年 2 月

竣工起，便於結構中裝設有 30 組的強震

儀，其中包含 26 組的加速度規與 4 組的

位移計；加速規分別安裝於特定樓層之中

央及角隅位置，每個位置上皆安裝有平面

雙向或是平面雙向加上垂直向之加速度規；

位移計則裝設於基礎與地下一樓樓板間

(隔震層)，配合加速度規之位置，量測隔震

系統之位移。強震儀配置如圖 1 所示。 

三、強震勘災結果 

    2009 年 12 月 19 日於花蓮市地震站南

偏東方 21.4 km 處，發生芮氏規模 6.9、深

度 43.8 km 之地震，造成花蓮市區 5 級之

震度。地震發生過後，經現場勘災結果顯
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示，合心樓隔震系統上方結構之外觀、內

部結構以及相關設施均無受損，惟結構外

側隔震間隙上之鋪面，有輕微受損之現象，

照片如圖 2 所示。 

 
(a) 強震儀配置立面圖 

 
(b) 強震儀配置平面圖 

圖 1 合心樓強震儀配置圖 

 

 
圖 2 2009 地震後鋪面輕微受損 

    另一方面，2018 年 2 月 6 日於花蓮縣

政府北偏東 18.3 km 之近海，發生芮氏規

模 6.0、深度 5.3 km 之地震，造成花蓮市

區震度高達 7 級。地震過後之勘災結果顯

示，隔震系統上方結構之外觀、內部結構

以及相關設施亦無受損，然隔震間隙之相

關舖面及連接設施(如：水管、電線管線等)，
發生較 2009 年地震下，更為嚴重的損傷，

如圖 3 所示。另外，經由隔震系統實際檢

視結果發現，隔震元件皆無受損，惟位移

計因為雙向變位過大，導致量測端於較大

的地震衝擊波下，挪移出原先所接觸之量

測平台，接著在上部結構反向運動時，遭

到量測平台撞擊後損壞，如圖 4 所示。 

   
圖 3 隔震間隙之鋪面與管線損壞 

 
圖 4 隔震層位移計受損 

四、結構加速度反應監測紀錄 

    若將 2018 年地震，各樓層長向加速度

監測結果整理繪製成圖 5，可以發現基礎

樓板量測到明顯的衝擊波，並且可以觀察

出，衝擊波經過隔震系統後，放大週期向

上方傳遞的現象。另一方面，觀察地下一

樓(隔震系統上方樓板)之加速度反應，角

隅處的加速度(紅線)，在中央幾個較大反

應週期的波鋒處，皆有額外瞬間的峰值發

生，推測應為隔震系統錯動，隔震間隙上

非結構構材(如鋪面等)撞擊破壞所導致。

若由圖 5 可以發現，額外的衝擊不會傳導

至當樓層中央以及樓上的加速度規，表示

此種現象不會影響到整體結構物的動力行

為。 

    除上述 2009 年及 2018 年所發生之地

震外，2005 年 4 月 30 日芮氏規模 5.6、深

度 8.5 km，以及 2013 年 10 月 13 日芮氏

規模 6.4、深度 15.0 km 等兩起地震，皆對

花蓮市造成了 5 級以上之震度。若以基礎
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樓版作為該結構的輸入地震，將此四次地

震下基礎樓版中央處長向之加速度紀錄，

整理成正規劃至地表最大加速度為 1 g 之

加速度反應譜，並與現行規範同樣正規劃

至有效尖峰加速度為 1 g 之設計反應譜相

比(圖 6)，可以發現除 2005 年之地震外，

其他三筆地震皆於中長週期範圍處，超過

規範反應譜值。 

 
圖 5 2018 年地震下長向加速度反應 

 
圖 6 正規化反應譜比較圖 

    將各地震下加速度規所量測到的最大

值，及其與輸入加速度最大值之比值整理

如表 1。比較表中 2005 與 2009 的結果，

發現雖然此兩筆地震之輸入加速度最大值

相似，但因為 2009 地震於中長週期有較高

反應譜值之關係，導致隔震效率較差。另

一方面，比較 2009、2013 及 2018 等三筆

地震，可以發現隔震層上方、四樓及五樓

樓版之加速度折減程度相似，猜測因為近

斷層地震特性之關係，於中長週期範圍會

有較大的結構反應，導致隔震效果不會因

為最大輸入加速度的增加而變好；然而，

就十一樓與基礎樓版之比值而言，仍然是

在大地震下有較好的隔震效果。 

表 1 地震加速度最大值比較結果 

 

五、隔震系統位移反應 

    如前所述，由於位移計之量測方式不

佳造成損壞，導致紀錄資料無法使用。因

此本研究採用數值模型進行動力分析之方

式，對於隔震位移進行推估。首先，依照

2009 年地震加速度量測資料，參考 SRIM
結構系統識別之結果，建立合心樓之數值

模型(圖 7)，模型適當考慮部分外掛牆與隔

間牆所提供之勁度，使各樓層加速度量測

紀錄與分析結果相符，並且以其他三筆地

震歷時對結構模型進行驗證(圖 8)。 

 
圖 7 合心樓數值分析模型 

 

圖 8 以 2018 年地震驗證模型精確程度 

    由數值分析模型推估2018年地震下，

隔震系統之位移反應，結果如圖 9 所示。

由圖中可以得知，隔震系統長向與短向的

樓層 2018 2013 2009 2005

11F 209 92 102 79
5F 182 54 64 56

加速度 4F 178 50 62 49
(gal ) B1F 181 52 71 38

基礎 266 80 104 103
11F / 基礎 79% 115% 98% 76%

加速度 5F / 基礎 68% 68% 62% 54%
比值 4F / 基礎 67% 63% 60% 48%

B1F /基礎 68% 66% 69% 37%
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位移最大值分別為 285 mm 與 204 mm。若

參考實際勘災照片(圖 9 右側)，此照片記

錄了隔震系統上部結構延伸鋪面，對於外

側花圃之推擠結果；由照片中可觀察出土

壤被退擠出的縫隙，在長向與短向上分別

約為 300 mm 與 220 mm，此值與模型分析

結果非常相近。反觀本隔震結構之設計值，

設計採用民國86年出版之耐震設計規範，

工址震區係數 Z 為 0.33 g，設計隔震位移

為 240 mm、隔震總位移為 290 mm；相較

之下，於 2018 年地震下結構長向輸入加速

度最大值僅為 0.27 g，卻在該方向上造成

285 mm 的隔震位移。由此顯示近斷層地

震的確會對於隔震系統造成額外的負擔，

此種現象在設計階段時不可不慎。 

 
圖 9 2018 年地震下，隔震系統分析位移

與實際狀況之比較 

    另一方面，目前隔震結構的歷時分析

方法，實務上常採用反應譜擬合的方式製

作輸入地震歷時。本研究採用上述的兩筆

原始地震紀錄，進行反應譜擬合，使兩筆

輸入地震歷時，符合現行法規工址之設計

反應譜。原始地震紀錄採用 2005 年、不含

近斷層效應、基礎樓版中央長向之地震紀

錄，以及 2018 年、含近斷層效應、同樣加

速規量測的地震紀錄(圖 10)。 

 
圖 10 兩筆輸入地震歷時反應譜擬合結果 

    歷時輸入至模型後，將得到的隔震系

統位移繪於圖 11 中。可以發現，即使將地

震歷時皆擬合至同樣的反應譜，近斷層的

特性仍然會使隔震系統多出約 64%的位移。 

 
圖 11 隔震系統位移反應比較 

六、結論 

依據隔震結構於近斷層地震下的實際

量測紀錄，與相關的模擬分析可以發現，

雖然隔震系統可以有效降低上部結構加速

度反應，然卻會有額外的位移負擔。同時，

於結構設計階段，進行動力歷時分析時，

若該結構位於近斷層地震影響區域，即使

設計反應譜已進行過近斷層調整因子之放

大，所選取的原始地震歷時仍應該包含有

近斷層的特性，方能有保守且安全的隔震

設計。 
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儲槽近斷層效應試驗研究-試驗規劃 

柴駿甫1      林凡茹2      徐瑋鴻3 

摘 要 
在地震期間，大多數儲槽損壞模式為儲槽壁發生挫屈以及內部液體晃動引起的損傷。

特別是在長週期和長時間的強地動中，液體晃動造成的損傷會較為嚴重，這是因為儲水

的潑濺頻率較低，並且其週期接近近斷層強地動的脈衝週期。對於核電廠而言，液面潑

濺可能導致浮頂式儲槽之頂蓋下沉和坍塌，也可能引起油槽火災，甚至可能導致用過燃

料池的冷卻水損失。因此，近斷層地震動對儲槽潑濺模態的共振效應是值得關注的。 

本文以ㄧ實驗來研究潑濺模態的共振效應，實驗的目的為估算在近斷層地震作用下

之潑濺高度以及濺出儲槽之水量，並且透過實驗瞭解共振效應與輸入速度脈衝之間的關

係。本文旨在詳細描述試驗規劃，包括：(1)儲槽試體與水深之設計和(2)輸入歷時的選擇

和處理，包括原始近斷層地震動、提取用於共振分析之速度脈衝或帶通信號，以及用於

自由振動的脈衝歷時。 

關鍵詞：振動台試驗、儲槽試驗、近斷層地震、流固耦合 

一、前言 
在過去的地震經歷中，觀察到非預期

的流固耦合作用造成儲槽的損壞或儲槽內

部液體的流失。在工廠中，部分儲槽頂蓋

或其壁體頂部之損壞是由流體潑濺行為引

起的  [1]。而在核電廠中，用過燃料池中之

冷卻水濺出池外可能導致放射性物質外洩 

[2]。 

根據 Haroun-Housner 模型  [3]，柔性

儲槽在地震過程中的流固耦合響應包括三

種主要模態：潑濺模態(也稱為對流模態)、
衝擊模態和剛性模態。為了評估對流模態

引起的耐震需求，規範 ACI 350.3-06 [4]給
訂了評估圓形儲槽中水之對流模態頻率之

計算公式，如下所示： 

𝑇௖ ൌ ሺଶగ
ఒ
ሻ√𝐷          (1) 

𝜆 ൌ ට3.68𝑔 tanh ቂ3.68 ቀுಽ
஽
ቁቃ    (2) 

其中，TC為對流模態之自然週期，D 為圓

形儲槽內徑，HL 為儲槽設計水深。ACI 
350.3-06 和 GIP-3A [5]提供了估算潑濺高

                                                       
1 國家地震工程研究中心研究員 
2 國家地震工程研究中心副研究員 
3 國家地震工程研究中心專案助理研究員 

度 hs之計算公式，分別如下： 

ℎ௦ ൌ 𝐼𝑅ሺௌೌ
௚
ሻ        (3) 

ℎ௦ ൌ 0.837𝑅ሺௌೌ
௚
ሻ       (4) 

其中，I為重要因素、R為圓形儲槽內半徑，

Sa 為 0.5%阻尼比水平設計之地表或樓板

譜加速度。 

對於核電廠的戶外大型鋼筋混凝土儲

槽而言，其衝擊模態頻率通常高於 20 Hz，
高於一般強地動的頻率成分。另一方面，

這種儲槽頂部的地震響應主要受到低頻潑

濺模態控制，可能與近斷層地震之低頻速

度脈衝產生共振。圖ㄧ為台灣核電廠之戶

外冷凝水儲存槽(Condensate Storage Tank, 
CST)。 

圖二為在相同的零週期加速度(0.67g)
的條件下，對流模態頻率對應之 1999 年

Chi-Chi 近斷層地震動 5%阻尼比譜加速度

值高於 NUREG/CR-0098 設計反應譜之譜

加速度 [6]。根據 Baker 的研究  [7]，一般

近斷層地震動之速度脈衝週期在 0.4 到
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12.9 秒之間(0.078~2.5 Hz），這意味著對流

模態可能與近斷層地震產生共振。 

本研究旨在研究對流模態的動態行為，

重點為討論近斷層地震動引起的共振現象。 

為了檢驗規範提供之評估公式的合理性，

進行了一系列振動台試驗，以討論可能影

響對流模態週期 Tc和潑濺高度 hs的參數。 

本文詳細介紹了試驗規劃，包括：儲槽試

體與水深之設計，以及輸入歷時的選擇和

處理的方式。 

 

圖ㄧ 核電廠之冷凝水儲存槽 

 

圖二 地震動反應譜 

二、儲槽試體設計 
為了研究垂直儲槽中液體潑濺行為，

執行了圓形縮尺儲槽之振動台試驗。在設

計儲槽試體之前，需先瞭解圓形儲槽中液

體之對流模態頻率。依據式(1)和(2)，可知

對流模態頻率與水深內半徑比(H/R)之間

的關係，如圖三所示，由圖中可知隨著 H/R
比值增加，對流模態頻率亦增加，且會趨

近於ㄧ定值。 

在研究中，由於振動台尺寸的限制，

設計一縮尺儲槽試體，儲槽內最小水深必

須保持在一定水位以上，以避免儲槽晃動

時底部曝露。因此，對於小尺寸儲槽且水

位有最小深度的限制下，其對流模態頻率

會略高於戶外儲槽之對流模態頻率。為了

研究不同水深的潑濺行為，本實驗設計了

兩組內徑為 0.6m 之圓形儲槽試體，一組

用於 H/R=1 的條件，另一組用於 H/R=2 的

條件，而每組試體包含一個高儲槽和一個

低儲槽，對於同一組試體之兩個儲槽，其

具有相同水位，且同時受到相同之輸入歷

時。透過設計同一組試體的兩個儲槽高度，

可使高儲槽內的水不會潑濺出儲槽，而低

儲槽內的水會潑濺出儲槽。因此，在實驗

中，對於同一水深和輸入歷時的試驗，可

以從高儲槽中量測水之潑濺高度，而可從

低儲槽中量測水之潑濺流失量，藉此得到

潑濺高度和潑濺流失量之關係。考慮上述

因素，並依照圖四之設計流程，本實驗設

計之對流模態頻率維持 1.25Hz 以下。表一

列出了儲槽之內部尺寸、水深和對應之對

流模態頻率。透過模態分析，儲槽試體之

頻率列於表二，從中可知儲槽試體頻率遠

高於水之對流模態頻率。最終，儲槽試體

由 ASTM-A36 鋼材製作而成，每一組試體

包含外面的接水槽，用以防止水潑濺到振

動台上。圖五為一設計儲槽模型，而圖六

為儲槽固定於振動台上之情形。 

 

圖三  對流模態頻率與 H/R 之關係 

 

圖四  儲槽設計流程 
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圖五 設計儲槽模型  

 

圖六 儲槽固定於振動台上 

表一 儲槽試體之尺寸和對流模態頻率 

 

表二 儲槽模態分析結果 

 

三、輸入歷時 
為了研究儲槽內水之基本動力特性和

耐震行為，以下介紹本實驗之測試類型和

各自的輸入歷時設計，如下所示(圖七)： 

(1) 系統識別測試：如圖七和圖八所示，本

研究採用正弦掃頻(sine-sweep)和脈衝

(impulse)測試。正弦掃頻的目的是獲得

更明顯的水面模態振形與頻率。圖九顯

示在 0.3 至 2Hz 範圍內的脈衝歷時的

譜加速度值約為 0.14g。 
(2) 近斷層地震動測試：參考 Baker [7]提出

的定義，首先從 PEER NGA West 數據

庫 [8]的 3551 筆地震記錄中挑選出 91
筆具有脈衝特性的近斷層地震。透過小

波分析，數據庫提供每筆地震動垂直斷

層分量(fault-normal, FN)之速度脈衝週

期(Tp)，以及譜速度峰值週期(TSv)，如

表三和圖十所示。為了觀察 Tp和 TSv對

潑濺高度的影響，從 91 筆紀錄中挑選

出 5 個地震事件中的 8 筆紀錄進行實

驗，挑選依據為比對 Tp 和 TSv 值與 30
公分和 60 公分水深預測之對流模態頻

率(1.2Hz)。依據式(3)和(4)，潑濺高度

由對流模態頻率對應之譜加速度決定，

為了觀察可能影響潑濺高度的其他參

數，除非受到振動台限制，每個 FN 分

量在頻率為 1.2Hz 之譜加速度縮放至

1.0g，每筆輸入地震之 FN 分量、平行

斷層向分量(fault-parallel, FP)和垂直向

分量則保持原始比例。表四列出 8 筆輸

入地震之峰值。 
(3) 速度脈衝和其殘餘地震動測試：為了瞭

解在共振或非共振頻率下速度脈衝對

潑濺高度的影響，並與原始近斷層地震

動測試結果進行比較，以 Baker 提供之

Matlab 程式從 RSN451 和 RSN1550 中

萃取出速度脈衝和殘餘地震動。藉由比

較原始近斷層地震動、速度脈衝和殘餘

地震動之潑濺高度測試結果，可瞭解長

週期脈衝對於潑濺行為的貢獻。 
(4) 帶通(band-pass)和其殘餘地震動測試：

除了速度時間歷時的小波分析而得速

度脈衝和殘餘地震動，本文在 0.730 Hz
至 1.324Hz 的頻率範圍內對於 RSN 
1550 加速度求取帶通與殘餘歷時。根

據等式(3)和(4)，由於帶通地震動的譜

加速度值與原始地震動幾乎相同，因此

可以預測其激發出的共振反應與原始

地震動結果相近。  

 

圖七 輸入歷時之分類 

Set Inside radius (m) Tank heights (m) Water levels (m) HL/R Sloshing frequencies (Hz)

0.3 0.5 0.3 1 1.2037
0.3 1 0.3 1 1.2037
0.3 0.7 0.6 2 1.2337

0.3 1.2 0.6 2 1.2337

1

2

Circular tanks

Set Tank heights (m) Thickness (m) Frequencies of 1st mode(Hz)
0.5 0.0103 364.96
1 0.0103 181.28

0.7 0.0103 272.16

1.2 0.0103 141.16

Circular tanks

1

2

Water receiving tank 

Scaled tanks 
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(A)  

(B)  

圖八 系統識別的輸入歷時 

 

圖九 脈衝歷時之反應譜 

(A) (B) (C)   

圖十 正規化近斷層地振動(A) 垂直

斷層向；(B)平行斷層向；(C)垂直向  

表三 地震基本資料

 

表四 輸入地震各軸向峰值 

 

四、結論 
本實驗的目的為估算在近斷層地震下

潑濺高度和潑濺出水量。  本文說明了儲槽

試體與水深之設計，以及輸入歷時的選擇

和處理方式，包括原始近斷層地震動，提

取速度脈衝、帶通及殘餘歷時，以及自由

振動的脈衝歷時。最後，設計了兩套內徑

為 0.6 公尺的圓形儲槽，研究不同水位的

潑濺行為(H/R=1 和 H/R=2)。並且挑選出 8
個近斷層地震動以研究共振響應和輸入速

度脈衝之間的關係。本文的初步測試結果

可以參考另一篇論文的內容，其標題為「儲

槽近斷層效應試驗研究‐試驗結果」。 
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醫院消防撒水系統耐震性能評估方法研究 

蔡詠安1   張國鎮2   柴駿甫3   林凡茹4 

摘 要 
    近年來由於性能設計理念蓬勃發展，建築結構之耐震能力獲得提升，地震造成之主

要災害以及經濟損失已從結構轉為非結構系統。本研究以案例醫院為例，探討管線受到

不同地震類別，損及天花板、漏水、崩塌等破壞模式等耐震性能表現，透過數值模型分

析結果建立詳細評估之易損性曲線，比較近域與遠域地震對管線系統影響的差異。 

關鍵詞：非結構系統耐震性能評估、消防管線系統、易損性分析、        
近域地震

一、前言 

    近年來由於性能設計理念蓬勃發展，

建築結構之耐震能力獲得提升，地震造成

之主要災害以及經濟損失已從結構轉為非

結構系統。 
    醫院非結構設備中之消防撒水系統於

中小型地震中，若於某處發生漏水，或天

花板經撒水頭碰撞發生粉塵掉落、擴孔等

災情，甚至於大震中，撒水系統支撐處失

去抗震能力，可能造成醫院中斷正常醫療

機能，且無法阻止淹水、火災等二次災害。

因此，消防撒水系統需要以性能設計法進

行耐震評估，若耐震容量不足則必須進行

補強。 

    為了評估國內醫院建築之消防撒水系

統是否具備足夠耐震能力，本研究修正葉

昶辰[1]提出之消防撒水系統耐震詳細評

估(方法 A)。以案例醫院為例，針對消防管

線系統耐震性能表現建立易損性曲線，探

討不同地震歷時之結果與適用性。研究內

容簡述如下: 

1. 消防管線性能設計方法 :本研究參考

FEMA P58[3]性能設計概念，考量案例

醫院結構在沒有發生倒塌，且可修復的

                                                       
1 國家地震工程研究中心專案佐理研究員 
2 國立台灣大學土木工程學系教授 
3 國家地震工程研究中心研究員 
4 國家地震工程研究中心副研究員 

前提下，進而探討結構物附屬之非結構

系統(消防管線等設備物)易損性。 

2. 樓版歷時之類別:本研究樓板歷時分為

兩類，一為利用數值軟體 MIDAS 建立

之案例醫院結構數值模型而得非線性

結構反應，其又分為遠域地震與近域地

震之樓板反應；二為利用 AC156 規範

建議之需求反應譜擬合樓版歷時。比較

兩者樓板歷時之差異。 

3. 案例醫院消防管線系統詳細分析:利用

數值軟體 SAP2000 建立案例醫院頂樓

處之消防撒水系統，並模擬管線與天花

板或隔間牆之間、螺紋接頭以及吊桿之

非線性行為，透過增量動力分析而得樓

層消防管線系統易損性(方法 A)，並比

較各樓版歷時對各性能點之影響。 

二、既有消防管線系統之易損性分析 

原始地震歷時處理 

 本研究之案例醫院及醫院消防管線系

統易損性分析中用之歷時，參考規範

FEMA P695 中對於原始地震歷時之修正

建議，建立管線易損性分析之原始地震歷

時處理，圖 1 錯誤! 找不到參照來源。為
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FEMA P695 建議之流程圖。為了比較遠域

地震與近域地震對低樓層結構的影響，首

先分別選取遠域及近域地震。為考量不同

地震內涵之變異性，遠域地震挑選方式為，

選取研究目標建築物周邊之地震歷時，本

研究目標建物周邊即為雲林縣斗六市周邊，

以及參考FEMA P695所建議之遠域地震，

選取之地震歷時規模建議大於 6.5，以確保

易損性分析中能達到一定破壞規模使得非

結構物達破壞。近域地震之挑選方式如同

遠域地震之方式。 

分別選取遠域與近域地震後，接著進

行 PGV(Peak Ground Velocity)正規化，此

正規化步驟是為了消除各筆地震歷時震源、

斷層以及震源土讓特性之不確定因素，但

仍可保有各筆地震間之地震內涵變異性。 

 

圖 1 消防撒水系統管線耐震性能評估研

究之流程圖 

 
圖 2 建議之地震歷時處理步驟 

消防管線易損性分析輸入波 

本研究將前一節所介紹之兩系列地震

歷時輸入至結構中，結構物之數值模型延

續葉昶辰之結構模型[1]，可得到每一樓層

之樓板加速度反應，作為消防管線系統之

輸入波。倘若工程師無法獲得設備物所在

之結構相關資訊，則可以直接以 AC156[4]

人造地震歷時，作為消防管線系統之輸入

波，以進行易損性分析。AC156 測試波之

目的，為將各歷時與需求反應譜(RRS)擬
合，需求反應譜示意圖如圖 3。為了進行

增量動力分析，需將地震力放大縮小至各

個強度，而在本案例中，結構週期與管線

週期十分接近，恰巧對應至 AC156 需求反

應譜之平台段，故可假設 ( )pipea TS 等於

1( )a TS ，即為 DSS 。 

 
圖 3 正規化需求反應譜示意圖 

原始消防管線數值模型 

 本研究使用 SAP2000v20.0.0 軟體建

立數值模型，醫院管線系統配置，如圖 4。
為了使分析結果更為準確，本研究於每支

螺紋吊桿與樓板間加設非線性彈簧，模擬

其受力後吊桿降伏或膨脹錨栓之行為；於

每間病房 1”支管通過隔間牆處加設 Gap 
link 模擬管線撞擊隔間牆後之行為；撒水

頭與天花板之間之模擬，由於天花板材勁

度極小，故可視為撒水頭為自由端，無束

制。 

 

圖 4 案例醫院六樓消防管線系統配置圖 

管線系統性能點介紹 
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 為探討管線元件之易損性結果，由損

壞輕微至嚴重分別定義三性能點。第一個

性能點為天花板粉塵掉落，其會影響病房

內部使用，損壞狀態定義為材料測試之破

壞位移加上撒水頭與天花板之間隙值 1.66
公分。第二性能點為撒水接頭彎矩容量不

足造成漏水災情。由一吋接頭反覆載重試

驗以及振動台實驗中皆有觀察到螺紋接頭

脫落，造成洩水現象。而振動台試驗中之

應變計並未安裝於螺紋接頭處，因此無法

從實驗量測之彎矩值當作判斷損壞依據。

透過實驗驗證後之可靠數值模型，輸出螺

紋接頭處之彎矩歷時，發現超過彎矩最大

值之時間後，實驗量測之應變記才達到破

壞峰值，便以數值模型一吋螺紋接頭處之

最大彎矩值 2.02kN-m 作為損壞判斷依據。

第三個性能點為支撐消防管線系統之吊桿

損壞，損壞狀態定義為以下兩種狀態，第

一種為吊桿靠近樓板連接處在強震下因受

極大彎矩而材料進入塑性階段，直到全斷

面降伏則吊桿失去承重能力，此種情況分

為三種受力準則，包含:吊桿受力超過吊桿

極限拉力、吊桿受力超過吊桿極限剪力及

吊桿受力超過全斷面降伏彎矩並同時軸拉

力超過吊桿降伏拉力，只要任一發生即判

定吊桿失去承重能力；第二種為連接吊桿

與樓板之膨脹錨栓受強震後因受力超過極

限強度而破壞，此種情況又分為三種受力

準則，包含:膨脹錨栓受力超過其極限拉力、

膨脹錨栓受力超過其極限剪力及膨脹錨栓

拉剪互制檢核大於 1，只要任一發生即判

定膨脹錨栓破壞，吊桿崩落。 

消防管線系統易損性分析結果比較 

比較可分為遠域原始歷時與近域原始

歷時的結果探討，以及遠域原始歷時與

AC156 擬合之樓板歷時的結果探討，結果

如下: 

(1) 近域與遠域元史歷時易損性曲線比較 

使用 PGA 作為工程需求指標，可表達

消防管線於某一地震之最大地表加速度時

之破壞機率。三性能點之易損性曲線如圖

5 (a)至(c)，由圖可知，遠域與近域之天花

板與螺紋接頭易損性曲線相差甚小，而吊

桿在破壞準則判定下，即使是強震下亦無

病房管線系統崩塌之情形，然而強度在 1g
以上即達到結構不可修復之標準，也就是

層間變位角大於 1%，而結構不可修復可

判定病房為崩塌，故吊桿之易損性曲線由

結構不可修復易損性曲線所控制，如圖

5(c)，結果顯示，近域對吊桿比遠域有更大

的破壞機率。 

(2) 原始歷時與 AC156 樓版歷時易損性曲

線比較 

以 PGA 作為工程需求指標，可表達消

防管線於某一地震之最大地表加速度時之

破壞機率。三性能點之易損性曲線如圖 6(a)
至(c)，由圖可知，天花板與螺紋接頭之易

損性曲線差異較小，吊桿之易損性曲線，

原始歷時較 AC156 之曲線偏右，較為保守，

其可能原因為，兩者吊桿皆沒有超過其吊

桿之性能點準則，故須以結構不可修復之

條件判定病房吊桿崩塌，而 AC156 的判定

準則為當強度大於 1.08g 時，則結構為不

可修復，然而實際結構在 1.08g 時並不是

所有在這個強度下的地震皆會使結構達到

不可修復之層間變位角，故此為 AC156 較

為保守之原因。 

三、 結論與建議 

由三種性能點之易損性曲線可發現，

近域較遠域造成之管線破壞機率更高。而

原始地震歷時與 AC156 的比較結果各性

能點有所不同，天花板與撒水頭之間之易

損性曲線幾乎相同，皆為保守，是之後補

強的重點；螺紋接頭之易損性曲線中，為

原始地震較 AC156 為保守；吊桿之易損性

曲線則是 AC156 較原始地震為保守。 
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(a)  (b)  (c)  

圖 5 EDP 為 PGA 之遠域與近域易損性曲線比較(a)天花板粉塵掉落; (b)螺紋接頭漏

水; (c)管線崩塌 

(a)  (b)  (c)  

圖 6 EDP 為 PGA 之原始與 AC156 易損性曲線比較(a)天花板粉塵掉落; (b)螺紋接頭

漏水; (c)管線崩塌 
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醫院消防撒水系統耐震性能補強評估方法研究 

蔡詠安1   張國鎮2   柴駿甫3   林凡茹4 

摘 要 
    近年來由於性能設計理念蓬勃發展，建築結構之耐震能力獲得提升，地震造成之主

要災害以及經濟損失已從結構轉為非結構系統。本研究以案例醫院為例，探討管線之補

強配置效益，檢核管線系統補強前與補強後，損及天花板、漏水、崩塌等破壞模式等耐

震性能表現，透過數值模型分析結果建立詳細評估之易損性曲線，據以提出適合應用之

補強方案。研究內容為根據 NFPA13 之建議，提出四種補強方案，進行案例醫院消防撒

水管線系統之增量動力詳細分析，進而比較不同配置之性能表現。 

關鍵詞：非結構系統耐震性能評估、消防管線系統、易損性分析、補強

一、前言 

    近年來由於性能設計理念蓬勃發展，

建築結構之耐震能力獲得提升，地震造成

之主要災害以及經濟損失已從結構轉為非

結構系統。 

    醫院非結構設備中之消防撒水系統於

中小型地震中，若於某處發生漏水，或天

花板經撒水頭碰撞發生粉塵掉落、擴孔等

災情，甚至於大震中，撒水系統支撐處失

去抗震能力，可能造成醫院中斷正常醫療

機能，且無法阻止淹水、火災等二次災害。

因此，消防撒水系統需要以性能設計法進

行耐震評估，若耐震容量不足則必須進行

補強。 

    為了評估國內醫院建築之消防撒水系

統是否具備足夠耐震能力，本研究修正葉

昶辰[1]提出之消防撒水系統耐震詳細評

估，參考 NFPA13[2]補強之建議，提出四

種補強方案，比較補強前後之易損性曲線

差異。以案例醫院為例，針對消防管線系

統耐震性能表現建立易損性曲線，並比較

管線系統補強前與補強後之差異。圖 1 為

本研究之流程圖，研究內容簡述如下: 

                                                       
1 國家地震工程研究中心專案佐理研究員 
2 國立台灣大學土木工程學系教授 
3 國家地震工程研究中心研究員 
4 國家地震工程研究中心副研究員 

1. 消防管線性能設計方法 :本研究參考

FEMA P58[3]性能設計概念，考量案例

醫院結構在沒有發生倒塌，且可修復的

前提下，進而探討結構物附屬之非結構

系統(消防管線等設備物)易損性。 

2. 樓版歷時之類別:本研究樓板歷時利用

AC156 規範建議之需求反應譜擬合樓

版歷時。 

3. 案例醫院消防管線系統詳細分析:利用

數值軟體 SAP2000 建立案例醫院頂樓

處之消防撒水系統，本研究之案例醫院

模型共有四種，分別為原始配置、補強

之四種方案配置，並模擬管線與天花板

或隔間牆之間、螺紋接頭以及吊桿之非

線性行為，透過增量動力分析而得樓層

消防管線系統易損性，並比較各樓版歷

時對各性能點之影響。 
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圖 1 消防撒水系統管線耐震性能評估研

究之流程圖 

二、消防管線系統之補強設計易損

性分析 

消防管線系統之詳細評估耐震易損性分析 

 本研究使用案例醫院台大雲林分院之

消防撒水系統數值模型，以 SAP2000 數值

軟體進行非線性動力歷時分析，詳細評估

方法為增量動力分析法(IDA)，首先建立原

始模型(未補強)，其後於原始模型中加入

四種補強方案，並以數值分析結果探討補

強前後及不同補強方案之效益。以下介紹

補強前後之數值模型及易損性分析之結果

比較。 

樓版歷時輸入波 

 若工程師無法得到建築物之資訊，或

是為符合分析成本，需省略分析建築物各

層樓之樓板反應，則可使用 AC156[4]建議

之需求反應譜擬合樓版歷時，AC156 測試

波之目的，為將各歷時與需求反應譜(RRS 
Required Response Spectrum)擬合，需求反

應譜示意圖如圖 2。為了進行增量動力分

析，需將地震力放大縮小至各個強度，而

在本案例中，結構週期與管線週期十分接

近，恰巧對應至 AC156 需求反應普之平台

段，故可假設 ( )pipea TS 等於 1( )a TS ，即為

DSS 。 

 

圖 2 正規化需求反應譜示意圖 

原始消防管線數值模型 

 本研究使用 SAP2000v15.0.0 軟體建

立數值模型，醫院管線系統配置，如圖 3。
為了使分析結果更為準確，本研究於每支

螺紋吊桿與樓板間加設非線性彈簧，模擬

其受力後吊桿降伏或膨脹錨栓之行為；於

每間病房 1”支管通過隔間牆處加設 Gap 
link 模擬管線撞擊隔間牆後之行為；撒水

頭與天花板之間之模擬，由於天花板材勁

度極小，故可視為撒水頭為自由端，無束

制。 

 

圖 3 案例醫院六樓消防管線系統配置圖 

補強之消防管線數值模型 

本研究之補強設計分為四個方案，首

先為耐震斜撐安裝在主管，其目的為抑制

主管位移，主管斜撐位置則根據醫院耐震

評估補強準則之研擬[5]，計算影響區域與

分配載重，然而研究發現使用 NFPA13 之

建議，此方案並未能有效抑制撒水頭之位

移。故本研究另增設兩方案，根據 NFPA13
建議，第二方案為在支管再加設吊架，第

三方案為除了以上耐震補強設施外再於撒

水頭增設四條鋼線。 
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表 1 各方案之補強裝置 (V 表示加裝) 

 
主管加裝

斜撐 
支管加裝

吊架 
撒水頭加

裝鋼線 

方案一 V   

方案二 V V  

方案三 V V V 

方案四  V    V 

管線系統性能點介紹 

 為探討管線元件之易損性結果，由損

壞輕微至嚴重分別定義三性能點。第一個

性能點為天花板粉塵掉落，其會影響病房

內部使用，損壞狀態定義為材料測試之破

壞位移加上撒水頭與天花板之間隙值 1.66
公分。第二性能點為撒水接頭彎矩容量不

足造成漏水災情。由一吋接頭反覆載重試

驗以及振動台實驗中皆有觀察到螺紋接頭

脫落，造成洩水現象。而振動台試驗中之

應變計並未安裝於螺紋接頭處，因此無法

從實驗量測之彎矩值當作判斷損壞依據。

透過實驗驗證後之可靠數值模型，輸出螺

紋接頭處之彎矩歷時，發現超過彎矩最大

值之時間後，實驗量測之應變記才達到破

壞峰值，便以數值模型一吋螺紋接頭處之

最大彎矩值 2.02kN-m 作為損壞判斷依據。

第三個性能點為支撐消防管線系統之吊桿

損壞，損壞狀態定義為以下兩種狀態，第

一種為吊桿靠近樓板連接處在強震下因受

極大彎矩而材料進入塑性階段，直到全斷

面降伏則吊桿失去承重能力，此種情況分

為三種受力準則，包含:吊桿受力超過吊桿

極限拉力、吊桿受力超過吊桿極限剪力及

吊桿受力超過全斷面降伏彎矩並同時軸拉

力超過吊桿降伏拉力，只要任一發生即判

定吊桿失去承重能力；第二種為連接吊桿

與樓板之膨脹錨栓受強震後因受力超過極

限強度而破壞，此種情況又分為三種受力

準則，包含:膨脹錨栓受力超過其極限拉力、

膨脹錨栓受力超過其極限剪力及膨脹錨栓

拉剪互制檢核大於 1，只要任一發生即判

定膨脹錨栓破壞，吊桿崩落。 

 

 

補強前後之消防管線系統易損性分析結

果比較 
以 EDP=𝑆௔ሺ𝑇ଵሻ，由圖 4(a)可知，僅加

裝主管斜撐之補強配置對於撒水頭之位移

的減少並無太大效益，然而隨著補強裝置

增多，加入之管吊架與撒水頭鋼線後，天

花板之破壞機率有明顯的下降，方案四與

方案三較為接近，由此可見，降低撒水頭

位移主要貢獻來自於撒水頭鋼線的加裝。

補強方案三於 1.08g 譜加速度中位數地震

組別下，撒水頭位移仍然沒有超過性能點

之容許值 1.66cm，然而此處由 AC156 定

義之結構不可修復所控制，故 1.08g 下天

花板判定為已全數破壞。由圖 4(b)可得知，

加裝主管斜撐後，螺紋接頭破壞機率相較

於原始配置有明顯下降，而方案一、二、

三與四之易損性完全重疊，表示主管斜撐

為是使螺紋接頭彎矩降低的主要原因，而

1.08g 譜加速度中位數地震組別下，補強後

之螺紋接頭分析結果皆無超過容許值，故

此處為結構不可修復所控制，判定螺紋接

頭達損壞狀態。由圖 4(c)可知，五條易損

性曲線在不同 EDP 下幾乎完全重疊，其原

因為在原始配置中，吊桿之需求皆無超過

六個吊桿之破壞準則，故其易損性曲線由

構達不可修復強度控制，而在加入補強裝

置後，其吊桿更不容易達破壞準則，故不

同補強裝置對吊桿之易損性曲線無實質影

響。 

消防管線系統之簡化評估耐震易損性分析 

由於詳細數值分析十分耗時，且需要

之資訊較多，一般工程師可能未能取得管

線之設計圖，或無足夠金費做完整之數值

分析，故本方法期望工程師不需透過數值

分析，即能預測管線元件是否耐震。首先

工程師須做現地調查，得到主管與支管之

長度、尺寸，以及吊桿數量，以利初估整

體管線頻率，再以初估頻率得其對應之

AC156 譜位移，AC156 譜位移與主管反應

之關係可根據本研究詳細評估數值模型分

析之結果得迴歸統計公式，此回歸公式即

可得評估主管最大位移，再利用靜力方式，

推估病房子系統處管線元件破壞情形。
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(a) (b) (c)

圖 4 EDP 為𝑆௔ሺ𝑇ଵሻ之原始與補強後易損性曲線比較(a)天花板;(b)螺紋接頭(c)吊桿 

(a) (b) (c)

圖 5 EDP 為𝑆௔ሺ𝑇ଵሻ之 Method A 與 C 易損性曲線比較(a)天花板;(b)螺紋接頭(c)吊桿 

圖 5(a)為詳細評估法與簡易評估法之

天花板易損性曲線之比較，由圖可知，於

小震下，簡易評估法之破壞機率較詳細評

估法高；圖 5(b)詳細評估法與簡易評估法

之螺紋接頭易損性曲線之比較，由圖可知，

小於 2g 之強度下，以簡易評估法會有較大

的破壞機率；而圖 5(c)為詳細評估法與簡

易評估法之天吊桿易損性曲線之比較，比

較兩者，可觀察到小於 2.3g 強度下，以簡

易評估法會有較大的破壞機率。由以上結

果可說明，簡易評估法較為保守，此結果

符合預期，因簡易評估法為簡化繁複計算

之方法，然而亦增加了不確定性，故此方

法必須較詳細分析法更為保守，如此才能

提供工程師做使用。 

三、 結論與建議 

由四種補強方案易損性結果可得知，

同時加裝主管斜撐、支管吊架與撒水頭鋼

線(方案三)可達到最好的耐震性能，然而

僅加裝主管斜撐與撒水頭鋼線(方案四)之

天花板耐震性能僅略低於方案三，故若考

慮經濟效益，方案四使用兩種補強元件，

即可有效的減少撒水頭位移，實為經濟。 
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儲槽近斷層效應試驗研究-試驗結果 

簡子婕1      林震宇2      賴姿妤 2      柴駿甫3      林凡茹4 

摘 要 
本篇報告根據「儲槽近斷層效應試驗研究-試驗規劃」之振動台試驗數據結果，檢核

近斷層地震動下，GIP、ACI 350-06、SPID 等規範於不同液體深度(H/R)下之對流與衝擊

模態、阻尼比、潑濺高度及潑出水量之評估方法準確性與保守性。本文主要內容描述量

測儀器配置及實驗程序，將分析結果與規範進行比較，未來將進一步研究近斷層地震動

特徵對潑濺行為和潑出水量的影響，並建立通過驗證之有限元素模型，預測較大尺寸或

大地震下液體潑濺效應。 

關鍵詞：儲槽、近斷層地震動、衝擊模態、阻尼比、潑濺高度 

一、前言 

近年來，長週期速度脈衝被認為是近

斷層地震動特徵之一，因其包含共振效應，

故具有較低頻之震動模態反應被放大。通

常儲槽內部之液體對流頻率較低，且週期

類似近斷層地震動之對流模態，與遠域地

震動相比，近斷層地震動較易放大液體潑

濺高度。因此近斷層地震動對儲槽內液體

衝擊模態之共振效應將值得被關注。 

振動台儲槽試驗目的為估測近斷層地

震動下之潑濺高度及潑出水量，並且確定

共振反應與輸入速度脈衝間的關係。本文

主要描述量測儀器配置及試驗程序，最後

說明初步分析結果與規範設定值進行比較，

而儲槽試體設計與水深設計及輸入波選擇

與處理，將於文獻[1]中進行說明。 

耐震評估中，大型流體儲槽需考慮流

體-結構互制，在過去地震經驗中，由於意

外或極端的流體-結構互制行為，觀察到儲

槽損壞或液體流失。根據 Haroun-Housner
模型[2]，柔性儲槽在地震過程中，流體結

構反應包含三種主要模態：對流模態、衝

擊模態及剛性模態。對流模態為水面每一

                                                       
1  國家地震工程研究中心專案佐理研究員 
2 國家地震工程研究中心助理研究員 
3 國家地震工程研究中心研究員 
4 國家地震工程研究中心副研究員 

側的垂直震盪，相對頻率較低；衝擊模態

為流體與周圍槽壁同時運動，具有較高頻

率，但主要取決於槽壁的勁度；剛性模態

表示儲槽內底部水於水平輸入波下，與槽

體底座之剛性位移。為了評估對流模態引

起的耐震需求，ACI 350.3-06[3]給定了評

估圓形儲槽對流頻率，計算公式如下： 

𝑇௖ ൌ ሺ
ଶగ

ఒ
ሻ√𝐷            (1) 

𝜆 ൌ ට3.68𝑔 tanh ቂ3.68 ቀ
ுಽ
஽
ቁቃ     (2) 

其中，TC 為對流模態之自然週期，D
為圓形槽內徑，HL為儲槽設計水深。ACI 
350.3-06 和 GIP-3A[4]中規定潑濺高度 hs

的公式如下： 

ℎ௦ ൌ 𝐼𝑅ሺ
ௌೌ
௚
ሻ           (3) 

ℎ௦ ൌ 0.837𝑅ሺ
ௌೌ
௚
ሻ          (4) 

其中，I 為重要因子，R 為圓形槽內半

徑，Sa 為 0.5%阻尼比水平設計之地表或

樓板譜加速度。可看出在 ACI 350.3-06 中

評估潑濺高度較為保守。此外，SPID[5]中
預測理論潑濺高度建議增加 20%，以解釋

於大地震中觀察到更高的潑濺高度及潑出
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水量之非線性效應。 

二、試驗配置 

儲槽試驗分為地震波及衝擊試驗，其

量測儀器配置如圖一所示，包含加速規、

位移計及照相機(Gopro)。加速規採用三軸

向加速規，一組放置於儲槽底部轉接鋼板

表面，量測儲槽底部輸入波反應，兩組放

置於高儲槽頂部槽壁外側，如圖一中正方

形所在位置，分別量測儲槽 X 側及 Y 側加

速度反應及計算儲槽自然頻率，最後利用

此數據確認儲槽數值模型之準確度。位移

計採用磁環式位移計，將量測桿子及接頭

利用 L 型鋼板固定於儲槽四周，如圖一中

圓形處，磁環部分採用兩種型式，一種為

磁環背部黏貼可浮於水面的珍珠板，另一

為磁性浮球，均可量測水面晃動高度變化。

Gopro 放置於儲槽頂部，利用本身夾具夾

至儲槽壁上，拍攝試驗中槽內水晃動情況，

並於儲槽槽壁內測黏貼尺規，紀錄水位高

度。試驗中儀器安裝情況如圖二所示。 

 

圖一 儀器配置 

  

圖二 試驗儀器安裝情況 

地震波測試分為八組不同性質之測試

波，並分別量測單軸向(X 向及 Y 向)、雙

軸向(XY 向)與三軸向(XYZ 向)，再依地震

力大小由小震波(20%)至大震波(100%)進

行。其中 RSN451 及 RSN1550 額外進行

VP、RVP、BP、RBP 測試，主要探討速度

脈衝及近斷層地震動對儲槽內水模態及潑

濺高度之反應。速度脈衝試驗主要測試四

種不同測試方向(包含Y/Z/YZ/Y-Z向)及不

同水位高度時所反應出之頻率與阻尼比變

化，其測試流程如表一至表三所示。 

表一 地震波測試流程 

測試名稱 測試方向 放大倍率 

RSN1051 X/Y/XY/XYZ 20%/50%/75%/100% 

RSN1529 X/Y/XY/XYZ 20%/50%/75% 

RSN568 X/Y/XY/XYZ 20%/50%/75%/100% 

RSN1503 X/Y/XY/XYZ 20%/50%/75%/100% 

RSN1050 X/Y/XY/XYZ 20%/50%/75%/100% 

RSN1550 X/Y/XY/XYZ 20%/50%/75% 

RSN828 X/Y/XY/XYZ 20%/50%/75%/100% 

RSN451 X/Y/XY/XYZ 20%/50%/75%/100% 

表二 地震波額外測試流程 

測試名稱 測試方向 
放大 
倍率 

RSN451_VP X/Y/XY/XYZ 100% 

RSN451_RVP X/Y/XY/XYZ 100% 

RSN451_FW X/Y/XY/XYZ/XY-Z 100% 

RSN1550_VP X/Y/XY/XYZ 75% 

RSN1550_RVP X/Y/XY/XYZ 75% 

RSN1550_BP X/Y/XY/XYZ 75% 

RSN1550_RBP X/Y/XY/XYZ 75% 

表三 速度脈衝測試流程 

測試名稱 測試方向 
高槽

水高 
(cm) 

低槽

水高

(cm)

CH60CL30_SINE X/Y/Z 
60 30 

CH60CL30_IP Y/Z/YZ/Y-Z 

CH08CL10_IP Y/Z/YZ/Y-Z 8 10 

CH28CL12_IP Y/Z/YZ/Y-Z 28 12 

CH32CL14_IP Y/Z/YZ/Y-Z 32 14 

CH34CL16_IP Y/Z/YZ/Y-Z 34 16 

CH36CL18_IP Y/Z/YZ/Y-Z 36 18 

CH38CL20_IP Y/Z/YZ/Y-Z 38 20 
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CH40CL22_IP Y/Z/YZ/Y-Z 40 22 

CH50CL24_IP Y/Z/YZ/Y-Z 50 24 

CH80CL26_IP Y/Z/YZ/Y-Z 80 26 

三、初步試驗結果 

3.1 頻率 

根據儲槽加速度量測數據計算結果，

頻率約位於 70~80Hz 間，如圖三所示。雖

然實際頻率低於數值模擬數值(表四)，但

仍遠高於輸入波之頻率內涵與水的晃動頻

率。此意味著分析對流模態之動力行為時

可忽略脈衝的影響，另外，圖四表示出量

測的對流頻率與 H/R 的關係。黑線為式(3)
及式(4)計算所得之理論值，藍線、紅線與

綠線為水平和垂直脈衝運動下實驗對流頻

率，由圖中可看出，實驗對流頻率非常接

近理論值但略高一些，另外，垂直輸入對

對流頻率的影響較不顯著。 

表四 儲槽數值模型分析結果 

 

 

圖三 儲槽頻率分析結果 

 

圖四 對流頻率與 H/R 之關係 

3.2 阻尼比 

根據 GIP-3A 第 7.3 節中定義直立式

儲槽之對流反應阻尼比為 0.5%，為了驗證

此數據，採用位移計於脈衝測試所得結果

進行以下計算。 

假設儲槽內的水為單一自由度，將脈

衝試驗所得之自由震盪結果，進行對數衰

減法(logarithmic decrement)計算，可得到

儲槽內水之阻尼比，其公式如下： 

δ ൌ
1
𝑛
ฬ
𝑋ଵ
𝑋௡ାଵ

ฬ (5)

ξ ൌ
𝛿

√4𝜋ଶ ൅ 𝛿ଶ
 (6)

其中， 

X1 ：第 1 個自由震盪振幅值， 

Xn+1 ：第 n+1 個自由震盪振幅值， 

n ：循環次數， 

δ ：對數衰減量， 

ξ ：阻尼比， 

脈衝試驗位移結果如圖五所示，藍線

代表振動台位移量(DTY)，紅線代表儲槽

內位移計量測之水高變化(TCH2)，而阻尼

比計算採用振動台脈衝位移峰值後10秒、
20 秒及 30 秒的振幅開始計算，且取高儲

槽中編號 TCH2 及 TCH4 與低儲槽中編號

TCL2 及 TCL4 之 Y 側位移計的負振幅值

(代表水往上潑濺之位移)進行計算。最後

將三組不同方向脈衝力(分別為 Y、YZ、Y-
Z 方向)依據不同水位高度所呈現的阻尼

比情況標示於圖六中。 

 

圖五 脈衝試驗振動台及儲槽內水之

位移歷時（CH60CL30 IP Y TCH2） 

Set Tank heights (m) Thickness (m) Frequencies of 1st mode(Hz)
0.5 0.0103 364.96
1 0.0103 181.28

0.7 0.0103 272.16

1.2 0.0103 141.16

Circular tanks

1

2
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圖六 不同方向脈衝試驗下的阻尼比於

水深變化之關係 

    由圖六中可看出阻尼比與地震方向無

相關性，但與水深關係呈反比，當水深度

越深而阻尼比越小，並可觀察出最後阻尼

比約趨近 0.4%，比 GIP 3A 中所規定的

0.5%小。 

3.3 潑濺高度 

    單組試體脈衝測試結果如圖七所示

(其中地震 VP、RVP、BP 及 RBP 結果另

外統計)，X 軸代表振動台譜加速度於槽內

水位 30cm 及 60cm 所對應的頻率，Y 軸代

表潑濺高度。規範中之理論阻尼比為 0.5%，

但上述結論表示實際阻尼比約為 0.4%，因

此圖中繪製使用 0.5%及 0.4%阻尼比的兩

種譜加速度，並與 SPID、GIP 3A 及 ACI 
350.3-06 理論相比，得阻尼比 0.4%比 0.5%
更接近理論值，但仍高於理論值許多。 

(a)  

(b)  

圖七 特定譜加速度與潑濺高度之關係：

(a) X 方向；(b) Y 方向 

四、結論與展望 

本研究目的為估算近斷層地震動下潑

濺高度與潑出水量，挑選 8 組近斷層地震

動來確認共振反應與輸入速度脈衝間的關

係，並執行共 150 次的地震測試。另外，

在 SPID、GIP 與 ACI 350.3-06 規範，討論

對流模態的頻率與潑濺高度，以及特定阻

尼比評估方法之有效性，由初步測試結果

可觀察出，在自由震動下對流頻率評估非

常準確，而阻尼比於水位高度小於 15mm
下急遽下降，最後收斂置約 0.4%，小於GIP 
3A 中規定的 0.5%。另外，當譜加速度大

於0.5g時，潑濺高度明顯超越規範設定值，

因此，Housner 提出的潑濺高度評估方法

建議於有限規模的地震中使用。 
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土壤液化臨界加速度的定義與應用 

葉錦勳1 

摘要 

本研究整理並校核臺北市與新北市因應土壤液化災害潛勢圖製作的需求所收集的工程

鑽孔資料，並依四種不同地震規模和地下水位組合條件下之各地的液化臨界加速度，繪製臺

北盆地內之土壤液化敏感類別圖和液化災害潛勢圖。相較於傳統以設計地震作用下的液化潛

能指數值作為判識各地區發生液化現象的可能性，以液化臨界加速度值作為判識土壤液化災

害潛勢高低的標準應較具物理意義且明確。 

關鍵詞：土壤液化評估、液化臨界加速度、液化敏感類別、液化災害潛勢 

 

                                                 
1 國家地震工程研究中心研究員 

一、土壤液化評估法 

當飽和鬆散的砂土受到反覆地震動

時，土壤顆粒與顆粒之間可能產生相對位

移；震動時，由於土壤顆粒趨向緊密排列，

使其孔隙體積有傾向收縮的趨勢。當土壤

顆粒重新排列而顆粒間的空隙減少時，在

短時間內因無法排除多餘的水份會導致孔

隙水壓上升，因而降低土壤顆粒間的有效

應力。若地震動持續一段時間，致使孔隙

水壓接近覆土應力時，土壤顆粒間的有效

應力趨近於零；此時，土壤顆粒懸浮於水

中而呈現液態的現象稱為土壤液化。 

影響工址是否容易發生土壤液化現象

的因素，包含土壤的比重、顆粒大小分布

特性(級配)與類別(黏土、泥、砂或礫石)、
細料含量、塑性指數、震動延時與強度等。

詳細的液化潛勢評估法需配合工址所在地

的工程鑽孔資料。取得鑽孔所在地之各土

層的土壤特性後，再根據常見的土壤液化

評估模式加以預測。本研究採雙曲線函數

法(黃俊鴻等，2005)作為計算單一土層抗液

化安全係數的評估法。 

根據實際工程鑽孔資料的試驗數據，

不同深度之土層的物理特性不同，抗液化

的能力也差異頗大。Iwasaki 等人(1982)考
慮到土層深度的影響，提出以深度加權法

來評估某一鑽孔所在地之整體的液化潛

能，亦即以液化潛能指數 LP 來表示某一鑽

孔的液化損害程度。液化潛能指數定義為 

 
20

0
( ) ( )LP F z w z dz   

其中， z 為距地表之深度，僅考慮深度在

20 公尺內的土壤抗液化係數。當土壤抗液

化係數 1.0LF  時， ( ) 1 LF z F  ；當土壤

抗液化係數大於 1.0 時， ( ) 0F z  。 ( )w z 為

與深度相關的權重函數，以下式表示 

 ( ) 10 0.5w z z   

Iwasaki 等人比較發生液化與不曾液化的工

址後，發現 15LP  是大部分液化與非液化

工址的分界線。因此，提出以0 5LP  、

5 15LP  和 15LP  等三級，分別代表輕微

液化、中度液化、嚴重液化，以作為液化

災害潛勢評估的依據。 

二、傳統土壤液化災害潛勢圖 

由土壤液化評估法之說明可知，影響

某工址發生液化現象與否的關鍵因素包含

地震規模、最大地表加速度和地下水位深

度等。因此傳統上在繪製土壤液化災害潛

勢圖時，需指定工程鑽孔所在地的設計地

震(回歸期 475 年)，包含設計水平加速度和

控制地震規模；並輸入該鑽孔所在地之長

期觀測的常態地下水位深度。各地之設計

水平加速度值須考慮近斷層效應與場址效
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應等修正係數。參考 Iwasaki 等人(1982)之
研究，可計算每一工程鑽孔在設計地震作

用下的液化潛能指數 LP ，並依 LP 值判斷鑽

孔所在地未來發生土壤液化現象的潛勢高

低。一般而言，依 LP 值概分三個區間：

0 5LP  、 5 15LP  和 15LP  ；分別代

表該鑽孔所在地屬於低液化潛勢、中液化

潛勢和高液化潛勢。 

然而，多數地區並無適用於土壤液化

評估所需的工程鑽孔資料，此時需仰賴鄰

近工程鑽孔所得之 LP 值進行空間內插分

析。換言之，先依實際工程鑽孔之土層特

性和設計地震條件下計算 LP 值，再依各鑽

孔所在地之 LP 值進行空間內插分析，並依

內插分析後的 LP 值來判識各地區土壤液化

潛勢高低。 

由於傳統的土壤液化災害潛勢圖乃基

於相同的地震規模和幾乎相同的設計水平

加速度值，因此並不適用於震災境況模

擬；尤其，單純以設計地震作用下之液化

潛能指數 LP 值來區分未來發生液化現象的

機率，有過度詮釋液化潛能指數的疑慮。

換言之， 15LP  可作為判識某地區在設定

的條件下是否發生土壤液化現象的依據，

但 5LP  或其它數值並無明確的物理意

義，也無法得知傳統土壤液化災害潛勢圖

之「中潛勢區」或「低潛勢區」在多大地

表加速度下會有液化現象。 

三、土壤液化臨界加速度 

為分辨廣泛地區之土層特性與抗液化

能力，並滿足震災境況模擬的需求，葉錦

勳等(2002)提出土壤液化敏感類別的可操

作式定義。在解釋土壤液化敏感類別的定

義前，須先說明液化臨界加速度。 

在特定地震規模和地下水位假設條件

下，可計算個別鑽孔在不同最大地表加速

度(PGA)作用下所對應的液化潛能指數 LP

值；一般而言，PGA 越大， LP 值也越大，

且 LP 值可視為 PGA 的連續函數；因此，必

然存在對應 15LP  的 PGA。將對應 15LP 

的 PGA 命名為液化臨界加速度。 

由液化臨界加速度的定義可知，在想

定地震事件下，或假設的特定地震規模和

地下水位條件下，如推估或實測 PGA 值超

過液化臨界加速度，則因 LP 值大於 15，表

示該鑽孔極可能發生液化現象。 

四、土壤液化敏感類別 

以前述觀察和名詞定義為基礎，土壤

液化敏感類別的可操作式定義如下：在地

震規模 7.5 和地下水位 1.5 公尺的特定假設

條件下，計算個別鑽孔的液化臨界加速

度。如液化臨界加速度小，表示該鑽孔所

在地在微小的地震動下即可能發生液化現

象，亦即較敏感；反之，如液化臨界加速

度大，表示該鑽孔所在地須受到較劇烈的

地震動才有液化現象，故較不敏感。因此，

可利用在特定假設條件下之液化臨界加速

度值作為判識土壤液化敏感類別的依據。 

如圖 1 所示，葉錦勳等(2002)依個別鑽

孔在地震規模 7.5 和地下水位 1.5 公尺的假

設條件下，將液化臨界加速度未達 0.15g、
0.2g、0.25g、0.35g 和 0.45g 的鑽孔所在地

分別歸類為極高、高、中、低和極低液化

敏感類別；Yeh, et al. (2015) 則依液化臨界

加速度進一步細分土壤液化敏感類別，從

原來的五種類別細分為九種類別，每一類

別之液化臨界加速度所在區間略作調整。 

 

圖1 依液化臨界加速度劃分之舊版與新版

的土壤液化敏感類別 

在此須留意，依前述土壤液化敏感類

別的可操作式定義，地下水位乃假設為定

值。不同土壤液化敏感類別在不同地震規

模、PGA 和地下水位條件下的 LP 值或震陷
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量推估式，可依非線性迴歸分析方式求得

(Yeh, el al., 2015)，供後續震災境況模擬時

使用。 

其次，由於安家固園計畫之補充鑽探

的孔位分布較均勻，且根據製作中級精度

土壤液化災害潛勢圖之計畫要求，每平方

公里有四孔以上的鑽探資料；因此，可利

用既有鑽孔所在地之液化臨界加速度進行

空間內插分析，藉以計算在無鑽探資料地

區的液化臨界加速度。採空間內插分析結

果可能無法反映真實土層特性隨空間劇烈

變化的趨勢，但如無其它輔助資料，利用

空間內插分析是唯一較具可行性的作法。 

再者，為避免因工程鑽孔所在地不具

代表性，也為保守起見，在繪製液化敏感

類別圖時，如近地表處屬沖積土層可假設

其液化臨界加速度至多為 0.451g；亦即雖

近乎非液化敏感區，但局部地區在劇烈地

震動搖晃下仍可能發生輕微液化現象。 

五、土壤液化災害潛勢分級 

由圖 1 可知，在地震規模 7.5 且固定地

下水位 1.5 公尺的假設條件下，屬於舊版之

極高、高或中液化敏感類別的區域在震度

五級以下即可能有液化現象。另一方面，

即使屬於低或極低液化敏感類別的區域，

只要控制地震規模夠大且設計水平加速度

值達六級強以上，則推估之液化潛能指數

LP 值仍可能大於 15，因此可被歸類為高液

化災害潛勢區。換言之，在地震危害度較

高的地區，同屬高液化災害潛勢的個別區

域無法細分其液化敏感程度；反之，在地

震危害度較低的地區，同屬低液化災害潛

勢的個別區域也無法細分其液化敏感程

度。 

因土壤液化敏感類別圖乃以液化臨界

加速度作為判識土壤液化可能性的依據，

故較具物理意義且可給予較細緻的分類；

但因假設單一地震規模且固定地下水位深

度，無法反映各地之地震危害度高低且不

符合實際地下水位分布情況。因此，單純

的土壤液化敏感類別圖也不適合作為土壤

液化災害潛勢圖。 

本研究綜合考量傳統液化災害潛勢圖

和液化敏感類別圖的優缺點後，建議採用

以下原則製作土壤液化災害潛勢圖。假設

未來可能造成災害性地震事件的地震規模

以 7.5、7.0 和 6.5 作為代表。當地震發生時，

雖各地區之地下水位應較接近常態地下水

位，但也不排除其它可能性；為保守計，

可納入固定地下水位 1.5 公尺的假設。 

換言之，至少須考慮四種條件下的液

化臨界加速度，並以加權平均方式計算最

終土壤液化災害潛勢圖的液化臨界加速度

a ；再根據液化臨界加速度 a 所在區間，

將研究區域內的土壤液化災害潛勢分級，

如圖 2 所示。依不同計畫之精度需求，將

可能液化區域概分為九級或簡化為極高、

高、中、低、極低等五級。 

 

圖2 依液化臨界加速度劃分地震災害潛勢

等級 

在地震規模為 7.5 且固定地下水位為

1.5 公尺條件下，各地區之液化臨界加速度

以 75ca 表示；如製作液化敏感類別圖時所

述，為保守計，設定近地表處為沖積層區

域的 75 0.451ca g 。在地震規模為 7.5、7.0

和 6.5 且為常態地下水位的條件下，各地區

之液化臨界加速度分別以 75va 、 70va 和 65va

表示。一般而言，假設地震規模 7.0 且為常

態地下水位條件較接近未來災害性地震，

且地震威脅主要來自遠域的大規模地震事

件，故將 70va 的權重設為 0.4；其它三種情

況 75ca 、 75va 和 65va 的權重較小，均設為

0.2。換言之，本研究建議土壤液化災害潛

勢圖的液化臨界加速度 a 以下式表示： 

 70 75 75 650.4 0.2 ( )v c v va a a a a       

其中，地震規模為 7.5、7.0 和 6.5 的權重分

別為 0.4、0.4 和 0.2；常態地下水位與固定
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地下水位 1.5 公尺的權重分別為 0.8 和 0.2。 

六、案例分析 

本研究採用臺北市和新北市執行安家

固園計畫之土壤液化鑽孔資料，包含既有

中央地質調查所建置的 GEO2010、雙北市

政府工務與建管單位提供的鑽探資料，以

及新增的補充鑽探資料等。經檢核座標和

欄位屬性資料後，分別計算個別鑽孔資料

在前述四種地震規模和地下水位組合條件

下的土壤液化臨界加速度，並利用克利金

法進行空間內插分析以獲得 25 公尺×25 公

尺網格中心點的液化臨界加速度。依四種

液化臨界加速度的加權平均值即可繪製臺

北盆地內之土壤液化災害潛勢圖。圖 3 所

示為依圖 2 之分級範圍，將液化災害潛勢

概分五級之臺北自來水事業處轄區內的土

壤液化災害潛勢圖。 

 

圖3 本研究繪製之臺北自來水事業處轄區

內的土壤液化災害潛勢圖(概分五級) 

六、結論 

本研究繪製的土壤液化災害潛勢圖綜

合考慮三種地震規模和兩種地下水位分

布，以加權平均方式計算各地的液化臨界

加速度，並依圖 2 劃分各地屬極高、高、

中、低或極低液化災害潛勢區。當未來發

生地震時，屬高液化災害潛勢區的 PGA 值

達 0.15g~0.25g(震度五級)時即可能發生液

化現象；在中液化災害潛勢區的 PGA 值須

達 0.25g~0.35g(震度六級)時方可能發生液

化現象；在低液化災害潛勢區的 PGA 值則

須達 0.35g~0.45g(震度約七級弱)時才可能

發生液化現象。除非地震規模夠大且鄰近

震源，造成 PGA 值達 0.45g 以上，否則極

低液化災害潛勢區不會有液化現象。由以

上觀察和詮釋，以液化臨界加速度作為判

識土壤液化災害潛勢高低的標準應較具物

理意義且明確。 
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新一代地理資訊系統核心運算技術之研發與應用 

楊承道1  林祺皓2 

摘 要 
本中心開發的地震風險評估與管理平台為因應近年各種災害即時監測站之建置與政

府開放資料政策，擬整合更多基礎資料與地震監測數據，以發展新的地震損失推估應用軟

體，故研發新一代適用地震損失評估技術的地理資訊系統 (Geographic Information 
System，GIS)核心運算技術。本研發項目已開發完成一個應用函數庫(命名 Geographic 
Information & Novel Notion Yolk，GINNY)。本(106)年度之目標為測試本應用函數庫的穩

定性與試作衍生的應用軟體。透過配合其他專題計畫之應用，本年度開發完成高速公路路

網震後阻斷衝擊推估應用程式原型與急救責任醫院資訊展示程式原型。 

關鍵詞：地理資訊系統、數據分析、路網資料、醫院震損評估 

                                                                    
1國家地震工程研究中心副研究員 
2國家地震工程研究中心助理研究員 

一、前言 

為因應近年網際網路與行動裝置大量

數據的收集運用、各種災害即時監測站的

建置與政府開放資料的政策，本中心擬整

合更多基礎資料與地震監測數據，讓台灣

地震損失評估軟體(Yeh, 2006)逐步進入大

數據分析世代。地震損失評估技術所需要

的基礎資料相當廣泛包含例如：建物、交

通與公共基礎設施、地震災害潛勢、各種

地震測站的監測資料等。由於目前使用的

商用 GIS 核心，除導入價格較高外，處理

龐大基礎資料也遭遇運算效能瓶頸，所以

為了克服舊軟體框架的限制，本研發項目

擬定研發新一代適用地震損失評估技術的

GIS 核心運算技術。本項目前兩(104-105)
年度已針對發展經驗與使用者需求，整合

開放式地理資訊軟體模組，開發完成一個

地理資訊運算核心應用函數庫並命名

Geographic Information & Novel Notion 
Yolk(簡稱 GINNY)。本(106)年度之目標為

測試 GINNY 穩定性與試作衍生的應用軟

體。配合科技部專題計畫 105 年度

「MOST105-2625-M-492-001 利用 ETC 資

料建構台灣高速公路系統地震損失評估模

式之研究」，利用處理大量高速公路 ETC

車流資料，測試 GINNY 對大量資料的適應

性與地理圖資的運算功能。亦配合

「MOST106-2119-M-492-003 醫院之地震

風險評估系統開發」，利用 GINNY 與網路

爬蟲技術彙整地震測站資訊，繪製地震動

災害潛勢圖，發展地震測站與急救責任醫

院資訊展示程式。 

二、應用軟體設計 

本研發項目所開發的 GINNY 是以開

放軟體 SpatiaLite (Furieri, 2008)為基礎，利

用 物 件 導 向 技 術 (Object-Oriented 
Technology)重新封裝 SpatiaLite 現有主要

功能，包含可儲存地理空間資訊的屬性表

格、view、virtual shapefile、virtual dbasefile
等資料表形式。請參考圖 1，說明 GINNY
應用軟體設計以及新開發的兩個模組

(WEB Crawler/Data Analysis Module)與新

建構的路網資料庫(Road Network Database)
間的物件關聯圖。透過 GINNY 可操作三種

形態的資料庫檔案，包含： SQLite、
SpatiaLite 與 GeoPackage。其中 SpatiaLite
與 GeoPackage 都是衍生自 SQLite 的擴充

型態。SpatiaLite 與 GeoPackage 主要是擴
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充了 SQLITE 沒有定義的幾何屬性欄位。

所以這兩種資料庫格式都可以儲存 GIS 資

料。而 SpatiaLite 另外實作幾何物件的運算

功能，例如幾何物件的交集運算、面積計

算、長度計算等功能，但 SpatiaLite 並無完

整的圖形展示(Style)定義功能，所以在地圖

展示時無法提供使用者客製化與定型化的

展圖方式。而 GeoPackage 則強調了展圖方

式的定義，所以可以為使用者定義各種主

題圖的展示方式。Web Crawler 爬蟲程式，

則可自動化的透過網際網路收集政府開放

ETC 資料、中央氣象局的地震資料、本中

心建置的地震測站資料以及 P-alter 測站資

料 。網路收集來的資料，經過資料分析模

組(Data Analysis)處理後，透過 GINNY 儲

存 進 新 建 置 的 資 料 庫 (Road Network 
Database)。 

三、高速公路 ETC 交通資料分析 

高速公路 ETC 資料分析利用開放式的

ETC 車流資料，建立高速公路系統在受地

震衝擊損壞後的旅行時間損失評估模式。

由於 ETC 車流資料紀錄每天的資料量約為

1GB，本研究設定將進行分析的資料區間

為 103 年 1 月 1 日與 105 年 12 月 31 日，

約略估計需要處理的資料量約為  1000 
GB。所需要處理的資料量已超過目前所使

用的工具之能力(約 10GB 以下)，然而配合

GINNY 新開發多核心運算技術，處理大量

的 ETC 監測資料，除可協助專題計畫之進

行，也可同時調校高速運算核心技術的運

算效能。請參考圖 2 為利用 GINNY 核心引

擎分析 ETC 所得資料部分數據分析結果。

圖 2 展示國道三甲線台北端到木柵每日交

通量。GINNY 具備處理 ETC 這樣龐大的

交通資料彈性。 

四、配合地理圖資運算展示 

分析 ETC 車流資料可追蹤進入高速

公路與周邊的快速道路所形成的路網，所

形成的車輛軌跡。台灣的高速公路目前有

九條路線，其中國道一號與國道三號為貫

穿臺灣西部南北的兩大主線，支線除國道

三號甲線及國道八號部分路段為快速道路

外，其餘均為高速公路。另外，國道一號

有 2 個高架拓寬路段，汐止五股高架。高

速公路目前設置超過 330 個 ETC 門架，分

布於縱向國道，如圖 3。架設 ETC 門架的

位置，包含國道一號、國道三號、國道五

號、國道三號甲線、汐止五股高架道路與

五股楊梅高架道路。ETC 車流資料是以

ETC 門架，偵測到每輛車通過門架的時間

為來源，經過運算衍生而得。請參考圖 3
的右下局部放大圖，可說明門架的位置與

交流道出入口位置相對應的關係。GINNY
可處理交通資料以及相對應的 GIS 屬性。 

五、醫院震損評估系統開發 

本年度亦以 GINNY 為基礎，利用

Python 程式語言使用者介面函式庫

(Tkinter)、網路爬蟲、震度圖之數值計算等

程式工具發展醫院震損評估系統，如圖 4。
系統中的地震事件資料係利用  Python 
script 撰寫擷取測站上的資料，主要用來收

集氣象局地震速報測站(Rapid Earthquake 
Information Release System, RTD)、台灣大

學吳逸民教授開發之 P-alert 測站以及國震

中心(NCREE)強地動測站的地震資訊。目

前系統中取得氣象局RTD測站的資料來源

分成兩種：(1)地震事件發生後由氣象局主

動發送 RTD 測站地震資訊的即時電子郵

件；(2)公開在氣象局全球資訊網的地震彙

整資料區。由氣象局主動發送的信件一般

約 3~5 分鐘可送達信箱，傳遞資訊較為即

時；而透過氣象局網站的內容，大約會在

地震發生後的 5~30 分鐘內於網站上更新，

其中網站上的小區域地震不擷取入資料

庫，僅抓取有給予地震編號的較大地震。

兩者來源資料均於資料庫中記錄地震發生

時間、震央經緯度、震央深度、地震規模、

RTD 測站代號及測站最大地表加速度

(PGA，包含 XYZ 三個方向)。對於台灣大

學吳逸民教授開發的 P-alert 地震監測系統

目前已在國震中心的整合下，於地震事件

發生後，其監測資料與國震強地動測站資

料，約於地震發生後 3~5 分鐘內可推播到

國震內部網站上。本項目開發的軟體再即
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時 擷 取 地 震 事 件 資 料 。 圖 4 為

P-alert/NCREE 測站應用於軟體開發之現

況，可以單獨展示 P-alert 測站和國震測

站，亦可以整合兩者於同一地震事件中。

圖中地震動潛勢圖係利用 P-alert+NCREE
的測站繪製而得。系統除了展示地震測站

的 PGA，為能製作全台的地震震度圖，以

便於瞭解醫院等設施的地震暴險程度，故

進一步完成可計算網格化的地震動潛勢功

能。P-alert 全台有五百多個測站，結合國

震中心高精度的 33 個強地動測站後，於產

製地震動潛勢時有助於提升網格內插計算

的正確性。 
 

六、小結 

本年度配合專題計畫相關應用軟體的

開發，對現有的 GINNY 原型程式的可靠性

與正確性進行測試，就現有已經完成的軟

體工具評估，GINNY 可在大量資料處理與

地圖資料的保存上符合軟體開發時所設定

的目標。 

參考文獻 
1. Yeh, C. H., Loh, C. H., & Tsai, K. C. (2006). Overview 

of Taiwan earthquake loss estimation system. Natural 
Hazards, 37(1-2), pp. 23-37.  

2. Furieri, A (2008). A spatial extension to SQLite, 
https://en.wikipedia.org/wiki/SpatiaLite 

 

 

圖 1 GINNY 應用軟體架構圖 

 

圖 2 國道三甲線 台北端到木柵日交通量 
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圖 3 ETC 門架設置與交流道出入口對應關係圖 

 
圖 4 測站資料與醫院震損評估系統開發介面示意圖 
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自來水系統地震風險評估與耐震對策之研究 

劉季宇1 葉錦勳2 黃李暉3 於積瑨 3 

摘 要 
本研究探討自來水系統的地震風險評估與耐震對策，以高雄地區自來水系統為例，

應用本中心所研發之自來水系統地震損失評估軟體 Twater，並考慮其不同供水系統的規

模大小，以及各主要淨水場的配置與實際出水方式，進行具代表性想定地震的情境模擬，

推估各供水區的震後缺水率與停水戶數，研析其供水是否發生困難以及原因所在，進而提

出對策建議。 

關鍵詞：自來水系統、地震風險、想定地震、耐震對策

                                                                    
1 國家地震工程研究中心研究員 
2 國家地震工程研究中心研究員 
3 國家地震工程研究中心助理研究員 

一、前言 

大規模地震可能造成自來水系統損害

與失效，須預作防災整備，以期控制災害

損失及供水影響。本中心所研發之 Twater 
(TELES for Potable Water System)，乃針對

自來水系統之震前整備、震時應變和震後

復原的需求，所研發的震災境況模擬軟

體。此研發過程並非一蹴可幾，換言之，

為瞭解台灣地區實際自來水系統之設施與

地下管線分布及其易損性等，一方面需與

自來水系統的營運與管理單位密切合作，

並逐步收集建置設施和管線的圖資、耐震

屬性和歷史勘災資料；另一方面則須因應

自來水事業單位之震前整備與震時應變的

需求，逐步強化自來水管線與設施的震損

評估模式，自來水系統震後服務效能分析。 

目前，Twater 已整合地震災害潛勢資

料和評估模式，以及針對自來水設施與管

線的震損評估模式，可以情境模擬方式，

推估想定地震事件可能引致的自來水系統

損害、損失與斷水的民生衝擊。本文介紹

Twater 分析模式以及應用於高雄地區自來

水系統地震風險評估與耐震對策的研究，

細節可參閱台灣自來水公司報告(2018)。 

二、Twater 分析模式 

自來水系統由為數眾多的送/配水管線

組成，其管材、口徑、管齡、接頭型式和

埋設工法等各有不同，加上所處的地盤條

件、土壤化性、材料老劣化程度、相鄰結

構物的互制效應等複雜因素，個別管線確

切的耐震性能和震後損害程度實難以清楚

釐清。因此，Twater 係以管線災損率之方

式，推估管線的災損數量與型式(滲漏或斷

裂)。管線災損率定義為「損害(修理)件數/
管長」，意即單位長度管線可能發生的損

害(修理)件數。一般而言，管線災損率表為

地震動強度參數(最大地表加速度)或地表

永久位移變形量(斷層破裂或土壤液化引

致)的函數，其值越小表示管線的耐震性能

越佳；反之，則管線的耐震性能較差。 

對於不同的自來水設施如淨水場、配

水池、加壓站和水管橋等，Twater 以易損

性曲線的方式，描述在地震力作用下，這

些工程結構物超越不同損害狀態的機率。

易損性曲線概分為因地震動引致的「震動

易損性曲線」，和因地表變形引致的「地

表位移易損性曲線」兩類。不同類型的自

來水設施，必須根據結構型式、大小規模、

建造年代(與耐震設計規範有關)等因素，設

定或調整易損性曲線的參數，以反映不同

的耐震易損特性。 
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為進行自來水系統震後缺水率與停水

戶數的推估，實有必要依水源特性、導水

與淨水設施、送水幹管與送配水管網的數

量、分布、供水特性等因素，依據實際情

況，將自來水系統的供水區域劃分成數個

「供水評估單元」，作為評估供水能力之

基本單元，再依設施與管線震損評估模

式，獲得合理的量化災損數據作為推估震

後缺水率與停水戶數的基礎。職是之故，

Twater 詳細考慮以下因子：(1)原水管道之

導水能力、(2)淨水場的出水能力、(3)供水

評估單元送水幹管的送水能力、(4)送/配水

管網的供水機能。參考圖一所示之 Twater
供水系統概念，這些導、出、送、供水的

能力或機能，與管線及設施的損害數量或

程度有關，由後者決定上述能力或機能的

折減比率，進而可以推估出供水系統中各

各供水評估單元的震後水率與停水戶數。 

自來水系統

折減供水

管

線

導水管

送水管

配水管

給水管

原水管道

送水幹管

配水管網

送水管網

淨水場

加壓站

配水池

設

施

水 源

供水評估單元

水管橋

取水設施

 

圖一 Twater 自來水系統地震損失評估軟

體之供水系統概念 

三、高雄地區自來水系統概況 

高雄地區屬台灣自來水公司第七區管

理處之營業範圍。根據台水公司 105 年的

年報，高雄地區的自來水系統，由高雄區、

旗山、美濃、六龜、甲仙、寶來、木梓、

新威、茂林、民生、多納、寶隆等 12 個供

水系統所組成，如圖二所示，設計供水能

力 1,795,930 CMD，日均配水量 1529,577 
CMD，供水總人口 2,735,946 人。在 12 個

供水系統中，以高雄區供水系統為最大，

日均配水量占全區的 98.3%，供水人口占

全區的 95.6%，為重中之重。規模其次者，

為旗山、美濃兩個供水系統。民生用水部

分，由高屏攔河堰、南化水庫與阿公店水

庫提供原水。南化高屏聯通管路與高屏攔

河堰的原水導管，沿高屏溪右岸，一路往

南送至坪頂、澄清湖、拷潭、鳳山(民生部

份)等四座淨水場。阿公店水庫，則提供北

高雄的大崗山給水廠原水。工業用水部

分，水源取自水質相對欠佳的東港溪，經

高屏溪原水水管橋，送往鳳山水庫。之後，

由鳳山淨水場(工業部份)作淨水處理後，供

給高雄市的臨海、林園以及大發工業區。 

1  13

 

圖二 高雄地區自來水系統分布(左)與供

水評估單元劃分方式(右) 

高雄區供水系統為最大的供水系統，

供水範圍較大，人口數多，為進行較細緻

之地震情境模擬，實有必要按照系統內的

淨水場配置與實際送、配水方式，予以分

割，劃分為較小的單元，以利分析工作之

進行，並取得合理的情境模擬結果。本研

究以行政區界為供水評估單元劃分之依

據，並藉由各淨水場的實際送、配水情況，

綜合七區操作課之建議，將整個高雄區供

水系統劃分為 13 個「供水評估單元」，亦

如圖二所示，以期掌握特定場站或管線一

旦損害時，可能影響的局部範圍以及具體

的缺水情形。本研究考慮其嶺口、路竹、

澄清湖、坪頂、翁公園、拷潭、鳳山等七

座主要淨水場，其與 13 個「供水評估單元」

之間的供水關係，如圖三所示。 
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圖三 高雄區供水系統之主要淨水場與供

水評估單元關係 

四、想定地震情境模擬與討論 

本研究考慮以下四個想定地震：(1)旗
山斷層規模 7.2 地震：假設旗山斷層全段破

裂且震源深度僅 8 公里，斷層破裂面可延

伸至地表，引致斷層沿線周遭有永久的地

表變位；(2)旗山斷層規模 6.6 地震：旗山

斷層南段局部破裂所引發，規模較小且震

源深度較深，沒有地表破裂的現象(3)小崗

山斷層規模 6.6 地震：小崗山斷層全段 8.1
公里於地底下錯動，但破裂面可能未延伸

至地表面；(4)盲斷層規模 6.6 地震：假設

未知的盲斷層於地底下錯動，斷層破裂面

的深度和幾何型態與2016年高雄美濃地震

相似。四個想定地震的震源分布(斷層破裂

面之地表投影)，如圖四所示。其中，旗山

斷層 M7.2 地震與九二一地震相當，乃百年

以上發生一次之劇震，屬罕遇地震。相對

而言，高雄地區在台灣屬於弱震區。因此，

其餘三個想定地震之規模取為 6.6 (同 2016
年 2 月 6 日高雄美濃地震)，在本地區屬偶

遇地震，但震源位置假設為更靠近都會密

集區而有較高之致災能力，以之作為地震

防災應變的設防標準，應屬合理。 

 

圖四 四個想定地震之震源分布(斷層破裂

面之地表投影) 

根據 Twater 地震情境模擬，得到四個

想定地震的災損推估結果，如表一所列，

內容包括損壞設施數量(若有)、原水管道災

損數、自來水管線災損數，以及高雄地區

整體的缺水率與停水戶數。 

對於前述可作為設防標準的規模 6.6
想定地震，這類地震一旦發生，預期將有

數百人傷亡的情事發生，自來水系統方面

推測有以下情境：(1)震後初期停水戶數約

30 萬戶；(2)設施災損視震央位置而定，但

或不嚴重；(3)管線災損總數可達 2,000 個

左右，遍布災區各處；其中，送水幹管

(800mm 以上)的災損數雖然較少(10 個以

內)，但可能造成部分地區嚴重的停限水。

綜合而言，淨水場等自來水設施之損害可

能相對輕微，送水幹管震後能否及時修

復，此時成為高雄地區自來水系統地震應

變中，損害控制(damage control)的核心工

作，將左右停水戶數數十萬能否快速下

降，市民能否儘速恢復正常生活。在本研

究中，送水幹管定義為由淨水場至各供水

評估單元人口密集區的大型清水管路，建

議應預作準備，儲備可於至少 10 處送水幹

管災損處，同時進行快速修復之管線搶修

應變能量。 
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表一 四個想定地震之災損推估結果 

想定地震事件 旗山
斷層

旗山 
斷層 

小崗山
斷層

盲斷層

地震規模 7.2 6.6 6.6 6.6 

超越 
輕微 
損壞 

設施數 

淨水場 14 2 0 0 

配水池 20 0 1 0 

原水管道災損數 15 3 1 1 

清水 
管線 

災損數 

配水管 
100-450mm 3,590 1,313 764 714 

送水管 
500-750mm 38 14 8 8 

送水幹管 
800mm- 21 6 4 4 

總災損數 
(含給水管) 6,571 2,276 1,750 1,093

總缺水率 0.67 0.38 0.22 0.27 

總停水戶數 730,911 395,573 194,019 254,706

以旗山斷層 M6.6 想定地震而言，乃假

設斷層南段發生錯動，但地震規模較小、

震源深度較深，斷層錯動並未破裂至地

表，震度 7 級範圍僅及於斷層南段之上盤

區域；因震源接近密集都會地區，故死亡

及重傷總和推估仍達 1,127 人。根據 Twater
產製的自來水系統災損報表，自來水設施

災情輕微，僅有極少數設施之損害狀態，

推估為介於輕微至無損害之間；關於自來

水管線的災損的部分，南化高屏聯通管路

因地震動導致局部損壞並斷水，至拷潭與

鳳山(民生)淨水場之導水管，導水率可能因

漏水等原因而折減至約八成；管線總災損

數預期為 2,276 個，主要發生在配水管，有

1,313 個災損點，送水幹管(800mm 以上)
之災損數推估為 6 個，較有可能發生在仁

武、鳥松和燕巢等區；關於缺水率和停水

戶數的部分，總停水戶數約 40 萬戶，震後

缺水率較高的供水評估單元依次為「仁武

大社」(缺水率 0.83)、「三民左營鼓山」

(0.65)、「旗山系統」(0.63)、「燕巢田寮」

(0.61)等，停水戶數較多者則為「三民左營

鼓山」(152,362 戶)、「楠梓岡山梓官」

(52,152)、「仁武大社」(42,304)等，分布

如圖五所示。 

 

圖五 旗山斷層 M6.6 想定地震之停水戶數

推估主題圖 

此外，在其他較小的系統(供水評估單

元)當中，值得注意的是旗山系統，其供水

人口相對較多，轄下手巾寮淨水場負責主

要供水，但受旗山斷層錯動發生(不同規模)
地震的威脅極大，可能發生嚴重損害，導

致長時間之供水困難，必須審慎應對。 

五、結語 

本中心所研發之自來水系統震災境況

模擬軟體 Twater，模式與功能已趨成熟。

未來藉由廣泛應用，合理推估想定地震下

的自來水系統各種損害、損失與缺水影

響，據以研擬設防目標並辨識系統弱點，

將有助於自來水主管機關及事業單位進行

耐震防災整備，以降低自來水系統震後失

效對於民生、經濟、消防和醫療等用水造

成的衝擊。 

參考文獻 
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醫院緊急供電系統之地震境況模擬風險評估發展 

林祺皓1      楊承道2 

摘 要 
急救責任醫院為大規模地震後的重要設施，需擔負即時、有效的緊急醫療服務。本

研究以台北都會區中某急救責任醫院為案例，調查緊急供電系統中各項重要設備物的耐

震能力，並完成系統運行的邏輯樹圖。藉由實地勘查與紀錄各項設備物的耐震缺失因子

(performance modification factor, PMF)，並給予適當的耐震易損性參數作為地震境況模擬

評估使用。地震情境採用台灣地震損失評估系統中的想定地震事件，進行該醫院場址的

地震動潛勢推估。利用地動潛勢(如最大地表加速度)、樓層放大係數、完成推估系統邏輯

樹的損害機率，並建置醫院地震風險評估系統以作為醫院緊急供電系統進行耐震補強之

參考依據。 

關鍵詞：急救責任醫院、緊急供電系統、地震風險評估 

一、前言 

美國加州 1971 年 San Fernando 地震、

1994 年北嶺地震，以及日本阪神地震的醫

院建築勘災報告中，都有地震導致災區醫

院嚴重受創而無法參與救災的記錄。台灣

處於環太平洋地震帶，近年來震度六級以

上地震紀錄中，如：1999 年集集地震、2006 
年台東、恆春地震、2010 年高雄甲仙地震

等，均發生醫院無法發揮醫療機能的情形。

從這些經驗中得知，當災難型地震造成大

量傷患湧進鄰近的醫療院所時，如何確保

在黃金 24 小時內將傷患送至仍具有緊急

救護功能的醫療院所，是決定災民是否存

活的關鍵因素。 

在 921 集集地震後，國人已開始重視

醫院設備物的耐震分析研究。於 2000 年，

姚昭智教授在調查南投縣四間醫院建築的

功能性設施中，即指出掉落物（包括磚牆、

輕鋼架天花板及吊掛石材）、淹水、缺電及

醫療儀器受損，會嚴重影響災後醫療功能

[1-2]。同年，莊佳璋等人針對醫院建築功

能性設施，參考美國 MCEER(1999)提出耐

震評估方式，認為必須先調查空調、緊急

供電、供水、熱源供給、通訊系統中各設

                                                       
1  國家地震工程研究中心助理研究員 
2 國家地震工程研究中心副研究員 

備間連結的關係，並繪製成邏輯樹圖，再

利用單項設備物評估量化的依據，最終可

藉由邏輯樹圖推算出整體系統的耐震分數

[3-4]。 

繼集集地震受災醫院耐震性能研究陸

續完成之後，為延續前人努力研究的成果，

並避免當災難型地震來臨時，傷患無法及

時送達適當醫療院所的情形發生。本研究

為醫院緊急供電設備物易损性研究的後續

應用研究，主要探討目前合作醫院的緊急

供電系統，評估其耐震缺失與訂訂易損性

參數，透過訪談調查架構系統的邏輯樹，

以機率分析方式完成緊急供電系統的耐震

易損性。此外，為能結合地震境況模擬技

術與自動化計算損害機率，研究過程中亦

逐步建立以地震境況模擬為基礎的地震風

險評估系統。 

二、醫院緊急供電系統耐震易損性

評估 

2.1 主要設備物 

目前台北都會區合作的急救責任醫院

有獨立建築的三層樓機電中心，緊急供電
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系統的主要設備物多放置於三樓與頂樓。

經由與管理技師訪談後，整理出緊急供電

系統中重要設備物有：發電機(Generator, 
G)、蓄電池(Battery, B)、柴油桶(Diesel Tank, 
DT)、以及冷卻水塔(Cooling Tower, CT)。 

發電機：數量有 7 部，分為 A、B 兩群，

A 群 4 部(1A-4A)，B 群 3 部(1B-3B)； 
蓄電池：每部發電機均配有一組蓄電池，

共 7 組蓄電池； 
柴油桶：每部發電機均配有一個柴油桶，

共 7 個柴油桶； 
冷卻水塔：每部發電機均配有一個冷卻水

塔，共有 7 個冷卻水塔。 

2.2 設備物耐震易損性 

在地震工程中，耐震易損性通常用於

量化結構和非結構的損害概率。本研究中，

我們以最大地表加速度(PGA)作為地表震

動參數。假設易損性是具有中值 xm 和對

數標準偏差 β 的雙參數對數常態分佈函數，

如下方程式所示： 

𝑃ሺ𝛼ሻ ൌ Φ ቈ
𝑙𝑛ሺ𝛼/𝑥௠ሻ

𝛽
቉ 

其中 P 表示損害概率，Φ[∙]是標準化常態

分佈，α 是地表震動參數，例如 PGA。 

參考林祺皓等人的設備物耐震易損性

研究[5-7]，以及配合於醫院內部現場的勘

查結果，紀錄各個設備物的耐震缺失與安

裝樓層。 

2.3 緊急供電系統邏輯樹圖 

根據醫院緊急供電系統管理技師的說

明，7 部發電電機分為 A、B 兩群，A 群四

部、B 群三部。群內發電機以並聯方式組

成，且兩群間亦採並聯方式組成，即這 7
部發電機均以並聯方式組成。各部發電機

均配有獨自的柴油桶、蓄電池與冷卻水塔，

因此整個緊急供電系統的邏輯樹如圖一。 

 

圖一 緊急供電系統中邏輯樹 

由圖一可知，緊急供電系統的邏輯樹

圖是以圖形的方式，將系統中各重要設備

物依據一定的組合和順序排列，以直觀地

呈現設備物間的邏輯關係。在邏輯樹圖中，

每個設備物用一個方框來表示，並分層排

列，而位於最上層的系統用橢圓來表示。

位於同一層的設備物通過符號   (和連結，

and gate)或是  (或連結，or gate)同上一

層的設備物(系統)相連。當為和連結鍵，表

示連結鍵下方一層的所用的設備物均需正

常運作，才能維持連結鍵連結的上一層的

設備或系統正常運作。當為或連結鍵時，

表示連結鍵下方一層的所用的設備物中，

只需有一個設備物能正常運作，就能支持

上一層的設備或系統正常運作。 

系統的損害機率可利用邏輯樹的數學

計算方式進行解析，下式分別為和連結與

或連結的數學示： 

𝑃ሾ𝑢ሿ ൌ 1 െ ෑሺ1 െ 𝑃ሾ𝑙௜ሿሻ   ሺ𝑎𝑛𝑑 𝑔𝑎𝑡𝑒       ሻ

௡

௜ୀଵ

 

𝑃ሾ𝑢ሿ ൌ ෑ 𝑃ሾ𝑙௜ሿ   ሺ𝑜𝑟 𝑔𝑎𝑡𝑒       ሻ

௡

௜ୀଵ

 

其中𝑃ሾ𝑙௜ሿ代表設備物𝑙௜的損害機率；𝑃ሾ𝑢ሿ
代表上一層事件(upper event)的損害機率；

𝛱代表乘積；𝑛代表同層設備物總數(lower 
events)。 
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三、地震風險評估系統開發 

3.1 地震事件 

本研究利用 Python 網路爬蟲函式庫

(urllib2)擷取網站上的內容，主要用來收集

氣象局地震速報測站 (Rapid Earthquake 
Information Release System, RTD)、P-alert
測站以及國震中心(NCREE)強地動測站的

地震資訊，經整理後存入 SpatiaLite 資料

庫以利後續應用。 

中央氣象局地震測站：氣象局 RTD 測站的

資料來源分成兩種：(1)地震事件發生後由

氣象局主動發送 RTD 測站地震資訊的即時電子

郵件，一般約 3～5 分鐘可送達信箱；(2)
公開在氣象局全球資訊網的地震彙整資料

區。 

P-alert+NCREE：台灣大學吳逸民教授開

發的 P-alert地震監測系統目前在國震中心

的整合下，於地震事件發生後，其監測資

料與國震的測站資料，約於地震發生後 3
～5 分鐘內可推播到國震內部網站上。此

部分的記錄資料僅包含地震發生的時間、

P-alert 測站代號及測站測得之最大 PGA。 

TELES 想定地震事件：醫療評估系統的發

展係以完成地震境況模擬的地震損失評估

為目標，故本系統在建置的同時開發介接

台灣地震損失評估系統(TELES)的想定地

震事件。目前已整合 TELES 的推測想定地

震事件，共約有 2 萬多筆地震事件。 

3.2 軟體系統雛形 

醫院緊急供電系統的地震境況模擬評

估系統介面主要分為三個模組，分別是地

震事件、醫院評估與地圖展示功能，如圖

二。在系統介面裡可篩選地震事件、選擇

急救責任醫院與顯示其資訊(地址、急救等

級、病床數、供電故障機率等)，以及可顯

示地震震度圖與醫院所在位置，供使用者

視覺化地掌握醫院地震風險。根據本研究

的計算方法與地震事件潛勢(Hazard)，推

估得到各醫院緊急供電系統之故障機率。

故障機率的風險程度以顏色分三級，如表

一。 

 

表一 故障機率的風險程度分級 
等級 顏色  
輕微： 
0%～40% 

綠 不影響緊急供電系

統運行 
中度： 
40%～70% 

黃 影響小部分緊急供

電系統運行 

嚴重： 

70% ～

100% 

紅 失去 50%以上能

力，甚至整個停擺。

圖二係以山腳斷層發生錯動為地震事

件案例，推估軟體系統內已建置醫院之供

電系統故障機率。 

 
圖二 醫院緊急供電系統開發雛形 

四、結論與未來展望 

急救責任醫院為大規模地震後的重要

醫療設施，為能即時掌握地震風險，本研

究首先發展醫院緊急供電系統震後故障機

率推估模式，並直接應用於台北都會區的

合作醫院，將現勘資訊與評估模式一同結

合想定地震事件，可推估在地震情境下醫

院緊急供電的故障機率。本研究的最終目

標係完成「急救責任醫院地震損失評估系

統」，故評估模式的發展將擴及如：供給

熱源的鍋爐系統、急救醫療空間、與手術

醫療設備等耐震易損性評估。期許未來更
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多的合作醫院與配合資料的取得後，發展

震後醫療功能性系統損害評估，並結合營

運損失、中斷時間、與轉院需求等推估資

訊後，完備國內本土化的緊急醫療震後衝

擊評估系統，以協助防減災事業單位擬定

大規模地震後之緊急醫療服務策略與協調

跨區域的醫療服務能量。
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模型更新技術於鋼板阻尼器複合實驗之應用

莊明介1 

摘 要 
透過現有的子結構複合實驗(sub-structure hybrid simulation)技術，可以在歷時積分的

求解過程中，整合數值模型與多個真實試體的受震反應，進而得到近似於振動台實驗所呈

現的全結構動態反應。然而，當研究者擬研究的全結構較為複雜時(例如: 多樓層結構且

配置相同或相似的阻尼器)，這樣的試驗方法，需要同步執行多個真實試體的子結構試驗，

故在硬體設備的需求上，依舊有著極大的挑戰。因此，囿於硬體資源的限制，對於多層的

結構系統，研究人員常常僅能選擇將配置於結構底層，預期受震反應最大的阻尼器製作為

真實試體(physical substructure, PS)。這樣一來，除了做為試體的阻尼器其反應可由真實的

實驗求得，其他樓層之阻尼器在數值模型子結構(numerical substructure, NS)中皆採用有限

元素搭配非線性材料模型，又稱本構關係(constitutive model)，來進行模擬。因此，無論

是慢速(slow)、快速(fast)或即時(real-time)的子結構複合實驗，在進行實驗時，若模擬阻尼

器的非線性材料模型初始設定不準確，將會造成數值模型子結構(NS)的模擬失真，而降低

實驗結果的精確度，也大幅地減損了複合實驗的應用價值。國家地震工程研究中心研究團

隊近期發展應用於複合實驗的模型更新(online model updating)技術。模型更新為一種在複

合實驗中，根據真實試體(PS)的反應進行參數識別，並以識別得到之參數來更新數值模型

(NS)參數的技術，經由修正數值模型子結構(NS)的準確性，來提升複合實驗的模擬品質。

本研究針對所發展的模型更新技術架構、基於梯度之參數識別方法，以實際的鋼板阻尼器

複合實驗進行驗證。

關鍵詞：鋼板阻尼器、複合實驗、模型更新、參數識別 

1國家地震工程研究中心助理研究員 

一、前言 

當 研 究 人 員 欲 以 複 合 實 驗 (hybrid 
simulation, HS)來探討多樓層(multi-story)
配置減震元件的建築結構系統其動力行為

時，若進行實尺寸全結構擬動態試驗

(full-structure hybrid simulation)，昂貴的全

結構實尺寸試體費用、反力牆高度與油壓

致動器數量等硬體資源，皆為實尺寸全結

構擬動態試驗在執行面上必然遭遇到的嚴

峻挑戰。因此，研究人員在面對這樣的難

題 時 ， 通 常 採 取 子 結 構 複 合 實 驗

(sub-structure hybrid simulation)的方法執行

試驗。子結構複合實驗的基本操作概念為

「已知的部分做模擬，未知的部分做試

體。」，在使用現有的子結構複合實驗技

術，可將一個全結構拆解成分屬「數值模

型子結構(numerical substructure, NS)」與

「真實試體子結構 (physical substructure, 

PS)」兩種類型的數個子結構。如圖一，在

子結構複合實驗中，需要同步執行多個真

實試體的子結構試驗，故在硬體設備的需

求上，有著極大的挑戰。因此，研究人員

通常選擇將配置於結構底層，預期受震反

應最大的阻尼器製作成為真實試體(PS)(圖
二)。如圖二所示，除了作為試體的阻尼器

其反應可由真實的實驗求得，其他樓層之

阻尼器在數值模型子結構(NS)中皆採用有

限元素搭配非線性模型來進行模擬。因

此，在進行實驗時，若模擬阻尼器的非線

性材料模型初始設定不準確，將會造成數

值模型子結構(NS)的模擬失真，進而降低

實驗結果的精確度，也降低複合實驗的應

用價值。
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圖一 多個子結構之複合實驗

Damper 1
+

numerical 
substructure1 physical

substructure1
圖二 單一子結構之複合實驗

二、鋼板阻尼器之子結構複合實驗

以含鋼板阻尼器 (Steel Panel Damper, 
SPD) (Tsai et al., 2018)的鋼造構架為例(圖
三) (Wang et al., 2018)，在子結構複合實驗

中，動力行為能夠被數值模型準確預測的

抗彎矩構架部分，可以採用有限元素分析

軟體建立數值模型子結構(NS)。另一方

面，受力行為尚不明確的 SPD 則製作成實

際試體，做為複合實驗中的真實試體子結

構(PS)。透過現有的複合實驗技術，可以在

歷時積分的求解過程中，整合數值模型與

多個真實試體的受震反應，進而得到近似

於振動台實驗所呈現的全結構動態反應。

如上述所言，這樣的試驗方法，需要同步

執行多個真實試體(SPD)的子結構試驗，故

在硬體設備的需求上，依舊有著極大的挑

戰。

Numerical 
Substructure (NS) + 

Recdex Elements 
(REs)

Physical Substructure 
(PS)

Auxiliary Numerical 
Model (ANM)

Conduct HS

RE

E.J.

I.C.

E.J.x

y

PI: Prof. Keh-Chyuan Tsai

Online update relevant SPD models 

圖三 含模型更新之 SPD 構架複合實驗 

面對這樣的挑戰，可以應用國家地震工

程研究中心(簡稱國震中心)研究團隊近期

所發展的含模型更新之複合實驗技術

(Chuang et al., 2018; Wang et al., 2018)。透

過採用此技術，研究人員可以挑選降伏時

機較早、受震反應較劇烈的 SPD 作為試

體。如圖三中由綠色線段所圈選標示裝配

於 3 樓的 SPD 可作為真實試體子結構

(PS)，其餘構架中的 SPD 則是以樑柱元素

(Beam-Column element)(Lin et al., 2009)建
立在數值模型子結構(NS)中，並且採用雙

面理論的塑性硬化材料模型 (two-surface 
model)(Dafalias and Popov, 1975; Lin et al., 
2009)(圖四)來模擬 SPD 構件受側向力下的

塑性硬化反應與遲滯行為(Tsai et al., 2018; 
Wang et al., 2018)。 

圖四 以塑性硬化材料模型模擬 SPD 受力

反應 (Tsai et al., 2018) 

如圖三，在子結構複合實驗中進行模型

更新時，先以即時量測到的 SPD 試體反應

(measurement)，透過最佳化方法來調整模
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型，降低與試體位移歷時同步的輔助模型

(auxiliary numerical model, ANM)的模擬誤

差，讓 ANM 輔助模型的模擬結果

(simulation) 能 夠 有 近 似 於 量 測 數 據

(measurement)的仿真效果，進而得到可以

適當描述 SPD 受力反應的塑性硬化材料模

型的適用參數，即是進行所謂的參數識別

(parameter identification)工作，而參數識別

的結果可以用來校正數值模型子結構(NS)
中的 SPD 數值模型。綜上所述，模型更新

的機制就是在整個子結構複合實驗過程中

重覆進行以下步驟: (1)量測 PS 反應->(2)執
行 ANM 位移控制分析->(3)參數識別->(4)
更新 NS 模型。透過以上所述的操作，可以

提高複合實驗的擬真度。

三、基於梯度之參數識別方法

國震中心研究團隊(Chuang et al., 2018; 
Wang et al., 2018)近期發展應用於複合實

驗的模型更新技術架構，同時也針對執行

含模型更新之複合實驗所需的關鍵技術，

即 是 線 上 參 數 識 別 (online parameter 
identification) 與 模 型 更 新 (online model 
updating)，提出適用的基於梯度之參數識

別方法(the gradient-based method for online 
model updating, GBM) (Chuang et al., 
2018)。GBM 參數識別方法是以傳統的梯

度下降法(gradient decent method)作為基

礎，但是在參數識別時，特別考量塑性硬

化材料模型的雙面理論特性，根據 ANM 模

型的受力狀態為彈性、等向硬化(isotropic 
hardening)、走動硬化(kinematic hardening)
的情況，來精準控制塑性硬化材料模型的

待識別參數項目，避免贅餘的參數成為最

佳化求解過程的變數，進而達到更有效率

的參數識別結果。

四、參數識別與模型更新之成效

為了驗證國震中心研究人員所發展的

模型更新架構、基於梯度之參數識別方法

的應用成效，在此研究中，研究人員採用

含 SPD 之六層樓鋼構架含模型更新子結構

複合實驗(Wang et al., 2018)(圖三)來驗證

模型更新的成效。

如圖五所示，在複合實驗中採用基於梯

度之參數識別方法(GBM_MU)進行參數識

別的工作十分順利。而在此複合實驗中，

模型更新的動作於歷時積分的第1250步後

中止，此時 PS 的受力反應已發生了顯著的

非線性行為，此時試體顯著的非線性反應

已足夠用來識別出適當的參數組。在本研

究中，參數識別的執行方式，採每三步歷

時積分進行一次參數識別，如圖六所示，

整體而言，每次參數識別的疊代次數皆不

超過 6 次，且耗時低於 10 秒，這樣的執行

效率對於一般複合實驗而言是可以接受

的。再者，如圖七與圖八所呈現 ANM 模

擬的結果進行比較可知，經識別後的參數

所校正的 ANM 可以更適當地模擬試體反

應，而這些更為適當的參數值可有效地校

正數值模型子結構(NS)，提升 NS 模型的精

確度。 

First isotropic hardening First kinematic hardening

圖五參數識別結果 

圖六 參數識別執行時間與疊代次數 

(Intel® Core™ i7-2600 3.40 GHz Processor and 12 
GB of RAM) 
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RMSE = 161.9 kN

圖七 經校正之 ANM 模擬結果

RMSE = 231.9 kN

圖八 未校正之 ANM 模擬結果

四、結論與展望

經由本文所介紹的含模型更新之鋼板

阻尼器複合實驗，可知國震中心研究團隊

所發展的模型更新技術架構搭配基於梯度

之參數識別方法(GBM)，可以在複合實驗

的進行中，根據 SPD 試體(PS)反應，有效

地找到合適的參數來修正數值模型子結構

(NS)的正確性，進而提高複合實驗的擬真

度，詳細的研究發展成果已發表於國際期

刊(Wang et al., 2018)。期望本研究所發展之

模型更新技術與參數識別方法，能作為地

震工程相關研究人員在擴大應用複合實驗

的重要基石，並且提高複合實驗的精確度

與應用價值。
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