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Abstract

The design strength of panel zones, which was based on Krawinkler model, was investigated by 

comparing it with existing test and FEM results. The design strength overestimates of the strength of 

panel zones with thick column flange while it matches well with the strength of panel zones with thin 

column flange. More extensive studies are needed to develop a mathematical model which can properly 

define the inelastic behavior of panel zones with various column flange thicknesses and to determine a 

more rational design strength.
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1. 서 론

패널 존은 강재 모멘트 저항 골조의 보와 기둥이 연결되는 부분의 기둥영역을 의미한다. 강재 모멘트 저항 골조에 지진

하중과 같은 큰 횡방향 하중이 가해지면 패널 존에 큰 전단력이 발생하고 이러한 전단력에 의한 패널 존의 전단변형은 골조

의 탄성 및 비탄성 거동에 중요한 영향을 미친다. 지난 40여 년간 패널 존에 대한 많은 해석 및 실험적 연구가 수행되었음에

도 불구하고 현재까지 합리성에 논란이 되고있는 패널존 설계강도가 사용되고 있다. 현재 사용되고 있는 미국의 설계기준을 

살펴보면 ICC(2002)와 AISC(2005)는 패널 존의 소성변형을 고려한 Krawinkler(1971) 모델에 근거하여 패널 존 설계강도를 

결정하였고 FEMA-350(2000)의 패널 존 설계강도는 보의 휨 항복과 패널 존의 전단 항복이 동시에 발생하게 하는 개념에 

근거 하였다. 우리나라의 건축구조설계기준(2005)의 경우는 AISC의 패널 존 설계강도을 준용하고 있다. FEMA-350의 개념

은 이후에 만들어진 AISC규정에 채택되지 않았으며 에너지를 소산시킬 수 있는 패널 존의 소성 변형을 고려하지 않는다는 

단점이 지적되었다(Jin and El-Tawil, 2005). 몇몇 연구자들에 의해서AISC 패널 존 설계강도에 근간이 되는 Krawinkler 모

델이 상당히 두꺼운 기둥 플랜지 경우에 비합리적인 결과를 초래하는 것으로 나타났다(Krawinkler, 1978; Kim, 2002). 본 연

구에서는 다양한 기둥플렌지 두께를 갖는 패널 존에 대하여 설계기준의 근간이 되는 Krawinkler 모델과 AISC의 패널 존 설

계강도를 기존의 실험 및 FEM(Finite Element Method)해석 결과와 비교하여 타당성을 보다 정확하게 조사하고자 하였다.

2. Krawinkler모델과 AISC설계강도

Krawinkler의 모델은 패널 존 유효전단면적(Aeff)을   
  로 고려하여 패널 존의 항복모멘트를 (식 1)

과 같이 정의 하였다. 비탄성 영역을 정의하기 위해서 패널 존을 패널 존의 각 모서리에 기둥 플랜지의 강성을 고려

한 네 개의 회전 스프링을 갖는 강체로 가정하고, 변형율 경화현상(  )이 에서 시작된다고 가정하여 두 번째 항복 

모멘트 
를 (식 2)와 같이 정의 하였다. 아래첨자 'c', 'f', 'w'는 각각 기둥, 플랜지, 웹을 나타낸다.

 
 


․ 



․    ․ 
     (식 1),      

  



․ ․  ․ 


     (식 2)
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여기서,   , 는 기둥 높이, Vy 는 패널 존의 항복전단력,  , 는 전단탄성계수, 는 

전단력과 축력의 상호작용에 기초한 기둥 웹의 항복전단응력으로 다음과 같다.

 


 
      (식 3) 

여기서, 와  는 각각 기둥의 축력과 항복축력, 는 기둥의 항복응력이다. Krawinkler는 이후에 시작되는 

변형율 경화현상도 정의 하였으나 AISC 패널 존 설계강도에는 고려되지 않았기 때문에 Krawinkler모델을 실험 및 

해석결과와 비교하는 과정에는 변형율 경화현상이 고려되지 않았다. AISC 패널 존 설계강도는 패널 존의 소성변형

을 고려하지 않은 경우에 유효전단면적을   
․로 간주하고 (식 1)의 

를 전단력으로 변환하기 위해 

을 곱하고, (식 3)의 항복전단응력을 정의하는 상수′′대신에 ′0.6′을 사용하고, 그리고 강도감소계

수 0.9를 적용하여 (식 4)와 같이 정의되었다. 소성변형을 고려한 경우는 (식 2)에 을 곱하고, 회전스프링의 

강성을 정의하는 상수′3.12′대신 ′3′을 사용하고, 그리고 강도감소계수 0.9를 적용하여 (식 5)와 같이 정의되었다.

  ․ ․ ․       (식 4),       ․ ․ ․ ․ ․ 

․  ․ 


      (식 5)

AISC 패널 존 설계강도는 Krawinkler 모델에 근거 하였으나 기둥플랜지두께(tcf)에 의한 유효전단면적 

감소를 고려하지 않았기 때문에 강도감소계수 ′0.9′를 적용하여도 그 값이 Krawinkler 모델보다 대체적으

로 크게 나타나며 tcf가 증가하면 차이가 더 커지게 된다.

3 . FE M 해석모델

다양한 tcf를 갖는 패널 존에 대하여 AISC의 패널 존 설계강도와 Krawinkler 모델의 타당성을 보다 정확

하게 조사하기 위하여 기존에 이루어진 실험의 시험체 중에서 비교적 두꺼운 tcf갖는 시험체를 해석 대상구조

물로 선정하여 FEM해석을 수행하였다. 해석결과와 실험결과를 비교하여 해석모델의 타당성을 검증하였고, 

검증된 해석모델에 대하여 tcf를 원래 시험체의 1/2, 3/4, 3/2로 변화시키고 다른 모든 조건은 동일한 다양한 

tcf를 갖는 해석모델을 구성하였다. 이 해석모델f들의 해석결과를 AISC의 패널 존 설계강도와 Krawinkler 모

델과 비교하였다. 해석대상 구조물로 CR1(Lee et al, 2002) 시험체와 DBWP (Engelhardt, 2000) 시험체를 이

용하였으며 FEM해석은 LUSAS프로그램(2002)을 사용하여 수행되였다. CR1 시험체의 보와 기둥은 각각 

A992강재 W24X94, W14X283 단면으로 이루어졌고 DBWP 시험체는 RBS(Reduced Beam Section)를 적용한 

시험체로 보 와 기둥은 각각 A572 Gr.50강재 W36×150, W14×283 단면으로 이루어져 있다. CR1 시험체와 

DBWP 시험체의 기하학적 형상 및 하중재하 조건과 단부조건 등은 관련문헌(Lee et al, 2002; Engelhardt, 

2000)에 상세히 소개되어 있다. 해석 모델은 20node Solid 요소를 사용하였고 탄성계수는 200GPa, 포아송 비

는 0.3을 사용하였다. 항복응력은 대상 구조물의 쿠폰시험 결과를 사용하였으며 재료모델은 변형률 경화현상

을 배제한 탄성-완전소성을 적용하였다. 메쉬의 크기는 해석결과에 영향을 주지 않도록 세분화 과정을 수행

하여 결정하였고 기하학적 비선형을 고려하였으며 해석시간의 절감을 위해 기둥과 보의 웹 중앙면을 기준으

로 대칭 경계조건을 적용하여 그림 1과 같이 시험체의 절반만 모델하였다.

a) CR1 시험체

  

b) DBWP 시험체

그림 1. FE M 해석 모델
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4. Krawinkler모델과 AISC 패널 존 설계강도의 평가

실험 및 다양한 tcf를 갖는 해석모델의 FEM해석 결과와 Krawinkler 모델 그리고 AISC 패널 존 설계강도의 비교가 

그림 2와 3에 나타나 있다. 그림 2는 시험체에 가해진 하중과 패널 존의 전단 변형율과의 관계, 그림 3은 패널 존 모멘

트와 전단변형율의 관계를 나타낸다. 그림 2, 3의 (c)를 살펴보면 변형율 경화현상이 일어나기 전 까지 FEM해석결과와 

실험결과의 상관관계가 매우 좋다는 것을 알 수 있으며 Krawinkler 모델 과 AISC 패널 존 설계강도가 위치에서 패

널 존의 강도를 과대평가한다는 것을 알 수 있다. 그림 2와 3의 (a), (b), (d)에는 tcf만 원래 시험체의 1/2, 3/4, 3/2로 변

화시킨 해석대상 구조물에 대한 해석결과와  Krawinkler 모델 그리고 AISC 패널 존 설계강도와의 비교가 각각 나타나

있다. tcf가 비교적 얇은 tcf=26.3mm 경우에는 Krawinkler 모델 과 AISC 패널 존 설계강도가 FEM해석결과와 유사하였

지만 tcf가 두꺼워질수록 Krawinkler 모델 과 AISC 패널 존 설계강도가 패널 존의 강도를 점점 더 과대평가한다는 것

을 알 수 있다. 따라서 상당히 두꺼운 tcf를 갖는 강재 모멘트 골조가 AISC 패널 존 설계강도에 근거하여 설계된다면 

지진하중하에서 AISC 패널 존 설계강도에 상응하는 패널 존 소성변형   보다 훨씬 큰 소성변형이 발생될 가능성이 

있고 이렇게 큰 패널 존 소성변형은 강재 모멘트 골조에 예상치 못한 파괴형태를 야기할 우려가 있다.
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그림 2. CR 1 시 험 체 에 3 대 한 해석결과와 Krawinkler 모델의 비교
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그림 3 . DB W P  시 험 체 에 대 한 해석결과와 Krawinkler 모델의 비교 ( 계속)
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그림 3 . DB W P  시 험 체 에 대 한 해석결과와 Krawinkler 모델의 비교

5 . 결 론

설계기준에 근간이 되는 Krawinkler 모델과 AISC의 패널 존 설계강도를 기존에 수행된 실험 과 FEM해

석 결과와 비교하여 평가하였다. Krawinkler 모델과 AISC의 패널 존 설계강도는 얇은 tcf를 갖는 패널 존의 

강도를 적절하게 정의하였지만 비교적 두꺼운 tcf를 갖는 경우에 대해서는 상당히 과대평가 하는 것으로 나타

났다. Krawinkler 모델이 개발된 후에 더 나은 대안이 없는 상태에서 지금까지 AISC 패널 존 설계강도의 근

간으로 사용 되고 있으나 지진하중 하에서 이에 근거하여 설계된 두꺼운 tcf를 갖는 강재모멘트 골조에 예기

치 못한 파괴형태를 발생시킬 우려가 있다. 아울러 다양한 tcf에 대한 패널 존의 비탄성 거동을 정확하게 정

의할 수 있는 수학적 모델의 개발과 합리적인 패널 존 설계강도의 결정을 위해서 보다 광범위한 연구가 필

요하다고 판단된다.
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