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Abstract

  In this study, a new formula of settlement at the head of IGM was suggested and the applicability of suggested 
formula was verified with field test results. This suggested formula was the function of the settlement at the shaft head 
and the elastic compression of shaft. The applicability of suggested formula was verified with the result of in-situ load 
test. Also, the bearing capacity of drilled shaft with the IGM's theory was compared with those of classical theories. 
The results showed that classical method showed smaller values of bearing capacity than those of field load test data. 
The results of analysis also showed that the suggested formula and IGM's theory were applicable for the estimation 

of bearing capacity with the increase of shaft settlement. Especially, settlement correction factor( km), which reflects 

ground condition and load transfer characteristics, increases as the applying load and shaft deformation increase. This 

suggested formula was applicable for medium density or higher density of soil condition and km=1  means yielding 

load for firm soil condition. 

  Keywords : Drilled shaft, Bearing capacity, IGM, Settlement correction factor

요      지

  본 연구에서는 현장타설말뚝의 지지력에 관한 기존 및 IGM 이론의 적용성을 비교 평가하고, 변위를 고려한 지지력의 결정

을 위해 IGM 상단부에서의 기준침하량 결정식을 제안하였다. 제안식은 말뚝의 두부침하량, IGM 상부 토층의 하중전이특성 

및 말뚝의 탄성압축 이론에 기초하였다. 특히, 기존 및 IGM 이론의 적용성과 제안식의 적용성을 검증하기 위해 국내외 재하

시험 결과를 이용한 분석이 실시되었다. 재하시험 결과를 이용하여 분석한 결과 제안식이 활용된 IGM 이론에 의해 향후 말뚝 

설계시 변위를 고려한 지지력의 해석이 가능할 것으로 판단되었다. 특히, 제안식에 도입된 침하보정계수 k m은 지반상태나 하

중전이 특성을 반영하는 계수로서 하중 및 변형 증가에 따라 변화하는 특징을 보였다.

  주요어 : 현장타설말뚝, 지지력, IGM, 침하 보정 계수
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1. 서 론 

  현장타설말뚝에 대한 연직압축지지력 예측이론은 1970

년대 이후부터 활발히 진행되어 토사와 암반에 대해 많은 

연구 및 제안이 이루어져 왔으며, 이들 이론은 국내외 주요 

설계기준에 인용되고 있다. 1996년 이전의 말뚝설계와 관

련한 모든 연구나 기준은 지반을 토사(점성토, 사질토)와 

암반으로만 분류하여 진행되어져 왔다(한국지반공학회, 

2002) (FHWA, 1996). 토사와 암반의 중간적인 특징을 

보이는 지반(IGM, Intermediate Geomaterial)조건에 

대한 보다 구체적이고 합리적인 논의는 1996년에 보고된 

FHWA 연구보고서에서 정의하고 분류하면서부터 정리되었

고, 1999년에 새롭게 개정된 FHWA 설계매뉴얼에 IGM에 

대한 설계이론을 기준으로 채택하기에 이르렀다.

  IGM과 같이 암반에 비해 상대적으로 불안정한 지반의 

경우 변형연화(Deflection-Softening)의 특성을 가지는 

경우가 많아 최대 주면마찰력은 매우 낮은 변형에서 발생

한 후 변형이 증가할수록 크게 감소하는 반면 선단지지력

은 변형이 증가할수록 점차 커져서 상당히 큰 변형에서 최

대값을 보이는 거동특성을 보이며, 합리적인 설계를 위해

서는 주면마찰력과 선단지지력의 변형특성을 고려하여 평

가하고 설계에 활용하는 것이 중요하다(FHWA, 1999).

  IGM 설계이론은 지지력과 침하량을 동시에 산정할 수 

있어 기존 이론에 비해 더욱 합리적인 설계가 가능하게 되

었다. 하지만, 설계에 직접 활용시 IGM 소켓 상단부 침하

량 기준은 1in 이하로 할 것으로만 제안하고 있고 구체적

인 결정방법이나 기준은 제시되어 있지 않다(FHWA, 

1999). 따라서, IGM 상단부 침하량의 결정방법에 대한 별

도의 제안이 요구되었다.

  본 연구에서는 말뚝 두부 허용침하량과 IGM 상단부 토

층의 하중전이특성을 고려하고 말뚝의 탄성압축량에 기초

한 IGM 상단부 기준 침하량 결정방법을 제안하여 IGM 

설계이론이 합리적으로 적용될 수 있게 하였다. 

2. IGM에 근입된 현장타설말뚝

  2.1 현장타설말뚝의 거동특성

  일반적으로 일부 흙이나 취성이 강한 암반에 근입된 현

장타설말뚝의 주면마찰력은 그림 1과 같이 말뚝의 변위가 

매우 작은 상태에서 최대치에 도달한 후 변위가 계속 진행

되면서 연화현상의 발생으로 주면마찰력은 감소하는 경향

을 보인다(Ooi & Carter, 1987 ; FHWA, 1999). 반

면, 선단지지력은 낮은 변형률에서는 적게 발휘되다가 변

형률이 증가하면서 점차 커지는 경향을 보인다. 이러한 지

반을 변형연화 지반으로 분류하며, 강도와 상대밀도가 큰 

토사나 연약한 암반등이 이에 해당한다. 따라서 말뚝에 작

용하는 하중은 먼저 주면마찰력에 의하여 지지되다가 주면

마찰력이 최대치에 도달한 이후에 작용하는 하중은 선단지

지력에 의해 지지된다. 만약 A점에서의 주면저항력의 값이 

B점에서의 선단저항력에 추가되어진다면 총저항력은 과도

하게 평가되어질 것이다. 따라서 암반에 근입된 현장타설

말뚝에 대하여 극한주면마찰력과 극한선단지지력을 산술

적으로 합산해서 말뚝의 극한지지력을 산정하는 것은 말뚝

의 지지력을 실제보다 크게 예측할 가능성도 내포하고 있

는 것이다. 즉, 변형이 말뚝의 안정에 중요한 요소로 작용

할 경우 주면마찰력과 선단저항의 변형특성이 반드시 고려

되어야 한다.

그림 1. 변위에 따른 주면마찰력과 선단지지력의 

거동(FHWA, 1996)

  2.2 IGM 지지력 이론

2.2.1 IGM의 정의

  FHWA(1988)에서는 일축강축강도가 0.4MPa이하인 

경우 점성토로, 0.4MPa～1.7MPa인 경우 과도기적 점성

지반으로 분류하여 설계시 점성토와 암의 중간값(선형 보

간법)을 적용하도록 하였다. 사질토의 경우 일축압축강도

가 0.17MPa이하이지만 N치가 50이상인 지반에 대해서

는 CFEM(1992)의 암반에 대한 기준을 도입하였다.

  한편, FHWA(1999)의 지반분류는 FHWA(1988)와 
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비교하면 다음과 같다.

  - 점성토 [점토 또는 소성 실트( s u≤0.25MPa(5,200 

lb/ft2, 2.5tf/ft2))]

  - 입상토 [모래, 비소성 실트 또는 자갈 ( NSPT≤50)]

  - IGM [비배수 전단강도 s u가 0.25MPa～2.5MPa

    (2.5～25tf/ft
2
)인 매우 연약한 점토질 또는 사질의  

암반(일축압축강도 q u：0.5～5.0MPa(5～50tf/ft
2) 또는 

N치 〉50인 비점성지반]

  - 암반 [ s u>2.5 MPa(52,000lb/ft
2
, 50tf/ft

2
)인 강하게 고

결된 지반]

  (1) IGM의 분류

∙교란되기 쉬운 점성의 IGM(분류 1) 

점토질 지반 : 시추시 교란되기 쉬운 초과압밀 점토, 

점토 혈암, 부식되기 쉬운 풍화토, 이암

∙쉽게 교란되지 않는 점성의 IGM(분류 2)

  석회질 암반 : 시추시 쉽게 교란되지 않는 석회암과 점토

질 지반

∙비점성의 IGM(분류 3)

  매우 조밀한 조립토 지반 : 표준관입시험 N치가 50～

100 사이인 잔류토, 완전히 분해된 암반, 빙력토

  점성의 IGM(분류 1, 2)은 압축강도는 (0.5～5.0)MPa

의 범위를 가지며 비점성의 IGM(분류 3)은 N치가 50～

100의 범위를 가진다(N치 100 이상인 경우는 암반으로 

보거나 IGM으로 계산하는 방법이 혼용됨). 

2.2.2 이론적 배경

  IGM 설계이론의 근간이 되는 주요 8가지 연구결과들에 

대해 요약하면 다음과 같다.

  

표 1. IGM 설계매뉴얼의 주요 배경 이론 요약(FHWA, 1996)

       방법

  특징  
Williams Kodikara Horvath Rowe CFEM Carter McVay Mayne

IGM 분류 2 2 2 1, 2 1, 2 1, 2 2 3

코아 강도 이용 ○ ○ ○ ○ ○ ○ ○

SPT N치 이용 ○

최대주면

마찰력 

산정

경험적 ○ ○ ○

해석적 ○ ○ ○ ○

미적용 ○

최대선단

저항력 

산정

경험적 ○ ○ ○

해석적 ○ ○

미적용 ○ ○ ○

경계면 팽창과

마찰 적용여부
미적용 적용 미적용 적용 - 적용 미적용 미적용

경계면 파쇄 유무 미적용 미적용 미적용 적용 미적용 미적용 미적용 미적용

침하량 

산정

경험식 ○

탄성론/FEM ○ ○ ○ ○

미적용 ○ ○ ○ ○

파괴시 하중-침하 

적용유무
적용 미적용 미적용 미적용 적용 적용 미적용 적용
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2.2.3 IGM 설계지침(FHWA)

  IGM내에서 축방향하중을 받는 현장타설말뚝에 대한 설

계를 위해 표 1에 기술된 설계 이론을 바탕으로 2가지의 

모델(모델 1, 2)이 제안되었으며, 모델 1은 점착성 IGM

(분류 1, 2), 모델 2는 비점착성 IGM(분류 3)에 적용된

다. IGM의 예측 모델들은 주로 하중침하 거동을 예측하므

로 허용침하기준의 적용에 주의해야 하며, 어떤 침하량을 

예측시 적용하는가가 매우 중요하다.

  모델 1의 주요 설계요소로는 IGM의 비배수 압축강도, 

IGM의 내부마찰각과 변형 특성, IGM과 현장타설콘크리

트의 내면 거칠기, 접촉면의 교란도(콘크리트와 교란되지 

않은 IGM 사이 재성형지반의 존재), IGM과 콘크리트의 

탄성계수, 말뚝과 IGM내에 있는 콘크리트의 초기 접촉압

력(콘크리트 슬럼프, 타설속도) 소켓의 깊이와 직경 등이 

있다.

  모델 2의 주요 설계요소로는 IGM과 콘크리트의 탄성계

수, IGM의 내부마찰각(배수시), IGM의 정지토압계수, 

IGM의 수직유효응력, 소켓의 형상 등이 있다.

2.2.4 IGM 지지력 이론의 특징

  설계대상지반을 토사, 암반, IGM 중 어느 것으로 볼 것

인지에 따라 설계결과는 크게 다를 것이다. IGM으로 분류

된 경우, 이 IGM을 점성 조건으로 볼 것인지 비점성 조건

으로 볼 것인지의 문제는 상기 분류 1, 2, 3에 언급된 지반

조건이 아니거나 분류가 모호한 경우가 발생할 수 있어 매

우 중요한 문제가 된다. 예를 들어 분류 3 중에서 풍화잔류

토의 경우 모암의 종류 및 모암의 광물성분, 모암의 지질학

적인 생성과정 등에 따라  점성 조건에 가까운 특성을 보일 

수 있다. 특히 국내 지반에 IGM의 설계이론을 적용할 경

우 설계자에 따라 서로 다른 분류기준을 적용할 가능성이 

있어 국내지반 중 IGM으로 분류될 수 있는 지반에 대한 

별도의 분류기준이 필요하며, 상기 분류체계에 포함되지 

않은 경우는 추가하는 등의 보다 체계적인 연구가 필요하

다고 판단된다. 특히 IGM 이론이 미국 FHWA에서 주관

하여 개발된 것을 감안하면, 미국과 국내의 암반의 지질학

적, 공학적 특성이 다를 수 있어 설계를 위한 각종 설계정

수의 추정식이 국내 지반조건에 적합하지 않을수 있다는 

것을 유의해야 할 것이다. 

  IGM 설계 이론 적용시 영향을 미치는 주요 사항으로는 

분류 1, 2, 3 중 적용 분류의 결정, “거친” 조건과 “매끄러

운” 조건의 결정, “교란”과 “비교란”의 결정, IGM 소켓의 

깊이와 직경의 결정, IGM 내부 틈 사이의 충진물의 두께 

및 특징이 있으며 이는 IGM의 분류에 따라 적용 및 중요

도의 차이가 있다. 또한 IGM 설계 이론 적용시 영향을 미

치는 설계변수로는 IGM의 일축압축강도, N치, IGM과 말

뚝재료의 변형계수, IGM 중간 깊이에서의 초기 콘크리트 

타설 압력, IGM 내부 마찰각 및 팽창 등이 있다.

  상기와 같이 IGM의 설계모델은 기존의 일축압축강도

( q u)나 N치만을 이용하던 기존의 방법에 비해 많은 요소

들을 고려할 수 있어 매우 합리적이고, 실제 지지력에 근접

하는 값을 예측하는 방법으로서 기존설계 방법의 훌륭한 

대안이 될 수 있다. 반면에 기존 설계방법에 비해 상당히 

많은 설계요소들을 결정하고 측정하고 추정해야 하는 번거

로움과 계산 및 이론의 복잡성으로 인해 실무자들이 쉽게 

접근하기 어려운 단점도 있다고 볼 수 있다. 

  IGM 설계 이론의 가장 큰 특징은 지지력과 단기 침하를 

동시에 산정해 주는 것이다. 이러한 점은 3장에서 제시하게 

될 변위를 고려한 지지력 결정방법의 제안이 가능하게 하였

으며, 특히, 지층내 임의 깊이에서의 기준 변위량(침하량) 

결정 제안식과 제안식에서 가장 중요한 변수인 침하량보정

계수의 활용으로 인해 향후 말뚝 설계시 변위(기준 또는 허

용침하량)를 고려한 지지력의 결정이 가능하게 되었다.

3. 변위를 고려한 현장타설말뚝의 지지력 해석

  3.1 지지력 해석 개요

  기존의 주요 말뚝 설계방법은 주면 및 선단부의 극한값

이 나타나는 변형율 차이에 대한 고려없이 산술적으로 극

한 주면마찰력 및 극한선단지지력을 합산하게 되어 과다설

계의 가능성을 내포하고 있었다. 즉, 합리적인 말뚝의 설계

를 위해서는 지지력과 침하를 동시에 고려한 설계방법의 

적용이 필요한 실정이다. 따라서, 단순히 극한지지력의 개

념이 아닌 변위를 고려한 지지력을 결정하여야 하며, 느슨

한 사질토 조건을 제외한 대부분의 지반에서는 하중작용시 

변형이 증가함에 따라 “변형연화”의 특성을 보이며(FHWA, 

1999) 이러한 “변형연화” 특성을 고려하게 되면, 말뚝의 지

지력은 기준 변위( δ
ai
)에 따라 그림 2와 같이 결정되어야 
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할 것이다.

Q

Qs max QB max

Qs1

QB1 Qs2 QB2

δ a1 δ a2
δ

그림 2. 변위를 고려한 지지력의 결정

  IGM 소켓 상단부의 침하량(기준변위, w t
)을 어떤 값으

로 적용하는가에 따라 IGM 소켓의 지지력은 다르게 결정

된다. IGM층 상부에 따른 토층이 존재하지 않을 경우는 상

단부 허용침하량을 w t
값으로 그대로 적용이 가능하다. 하

지만, 상부토층이 존재하거나, 특성이 다른 IGM층이 여러

층으로 분포하는 경우는 분석하고자 하는 IGM 소켓 상단

부의 기준침하량 w t
는 상부토층으로의 하중전이에 따른 

침하량 변화값을 고려하여 결정되어야 한다. 즉, w t
를 일

괄적으로 말뚝 두부의 허용침하량(w t
)으로 적용하는 것은 

하중전이에 의한 침하감소량을 고려하지 않아 지지력을 과

대평가하게 된다(FHWA, 1996). 하지만, 설계시나 재하시

험 분석시에 대한 w t
의 적용에 관한 기준이나 제안이 없

어 IGM 이론을 설계실무에 활용하는 데는 w t
 결정방법의 

별도 제안이 요구되었다. 따라서, 설계시 IGM 소켓의 지지

력 결정을 위한 상단부 기준침하량(w t
)을 결정할 수 있는 

제안식을 국내외 재하시험 결과를 분석하여 새롭게 제안하

였다.

  3.2 하중전이를 고려한 침하량 해석 제안식

  하중전이특성에 따라 작용하중에 의한 말뚝의 거동은 그

림 3와 같이 발생한다.

wt

wT

wb

QT

Qb

ΣL

ΣL s

ΣL I

δs 발생
하중전이 특성(분포곡선)에 
따라 km값 변화
(km = 0~1.0)

Qt

wt = wT - δs    

Soil

IGM

그림 3. 토사층에서의 하중전이 모식도

  하중전이시험 결과와 하중전이에 의한 말뚝의 탄성압축

량, 말뚝 근입길이에 대한 토사층의 두께비율, 하중전이특

성 등을 고려하고 탄성론에 근거하여 토사층 하단부, 즉 그

림 3에서의 IGM 소켓의 상단부 침하량(w t
) 결정식을 다

음의 식 (1)로 제안하였다.

 w t=w T-k l⋅
Q T∑L

AE c
⋅k m   

     (1)

 여기서, k l  






=

∑L s

∑L






:말뚝의 전체 근입길이에 대

한 토사층의 두께비율

k m  : 하중전이 특성에 의해 결정되는 침하량 

보정계수(settlement Correction Factor)

w t
 : 토사층 하단부 또는 IGM층 상단부 침

하량

  w T
 : 말뚝 두부 침하량

A : 말뚝의 단면적

∑L：말뚝전체 근입길이

Ec：말뚝의 탄성계수

QT：말뚝두부 작용하중

  식 (1)의 침하량 보정계수 k m의 초기경계조건은 다음과 

같다.

① k m=1 

․토사층으로 하중전이가 완전히 이루어진 상태
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․w t
=0이며, k m이 1에 가까울수록 매우 조밀하고 지지

력이 큰 토층상태를 보임

② k m=0 

․토사층으로 하중전이가 전혀 이루어지지 않음

․k m이 0에 가까울수록 매우 느슨하고 연약한 토층상태

로서, 비탄성 거동의 경향을 보임

③ k m=0.5 

․토사층으로 전체 하중의 50%가 전이됨

․k m이 0.5에 근접할수록 중간정도의 조밀한 상태를 보임

  즉, k m에 대한 상기 경계 조건을 바탕으로 k m의 영역

별 거동 특성을 요약하면 다음과 같다. 

․0≦k m≦0.5(비탄성 범위)

․0.5≦k m≦1(비선형 탄성 범위)

․1< k m(비탄성 범위)

  상기 식 (1)은 극한상태에 가깝게 재하시험이 이루어지

고 하중전이 및 지표면 침하량과 IGM 소켓 상단부 침하량

이 측정된 Dallas 및 TAMU 현장의 분석결과를 토대로 

제안되었으며, 제안식의 기초 자료로 활용된 상기 2개 현

장의 k m값과 관련된 상세분석은 4장에 나타내었다. 또한 

하중전이 측정이 이루어진 국내 1개 현장의 재하시험 결과

를 이용하여 제안식을 검증하였다.

4. 제안식의 검증

4.1 국외시험 사례 분석

  Dallas 현장의 경우, 약 3m의 매립토, 그 아래에는 점

토질 혈암이 존재한다. 점토질 혈암은 층상을 이루며, 층 

사이에는 1.0mm이하의 수직으로 벌어진 틈이 존재한다. 

지하수위는 점토질 혈암 위에 존재하며, IGM의 주면마찰

력을 측정할 목적으로 선단하부에 약 0.15m 두께의 스티

로폼을 설치하였다. 소켓 주면부는 “매끄러운” 조건이었으

며, 5mm 두께의 교란영역이 발견되었다. 단기재하하중 

방식으로 재하 하였으며, 말뚝의 예상 극한지지력의 1/10

의 하중을 단계하중으로 하여 3～4분마다 증가시켰다. 

TAMU 현장의 경우 G.L.(-)11m까지는 실트질 모래층이

고 그 아래에는 과압밀된 해성 점토가 존재한다. 벤토나이

트 슬러리와 임시 케이싱을 이용하여 모래층을 천공하였으

며, 직경이 0.61m의 매끄러운 굴착공을 형성시켰다. 

Dallas 현장과 마찬가지로 주면마찰력만 관찰하기 위해 

말뚝 선단에 약 0.305m의 스티로폼이 설치되었다. 2개 

현장에 대한 시공 및 말뚝제원은 표 2와 같다.

Dallas, Texas TAMU, Texas

천공기계 Soil auger Soil auger

굴착과 
콘크리트타설사이의 

시간(h)
4 3

Slurry type Dry Dry

콘크리트슬럼프(mm) 138 150

콘크리트타설방법 자유낙하 자유낙하

f c(kgf/cm2) 463 310

E c
(tf/m2) 4,693,877 3,163,265

말뚝직경 D(m) 0.61 0.61

말뚝길이L(m) 6.09 6.76

거칠기 매끄러운 매끄러운

표 2. 시공 및 말뚝제원(FHWA, 1996)

주) f c  : 콘크리트의 일축압축강도(kgf/cm2)
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  (1) Dallas 현장

  시험결과 하중-침하곡선 및 하중전이곡선은 그림 4와 같

다.

그림 4. 재하시험 결과(Dallas 현장)

  식 (1)을 활용하여 Dallas 현장의 k m  값에 따른 영향을 

분석하기 위해 표 3의 값들이 이용되었다. 

표 3. Dallas 현장의 계산 입력치

구 분 E c
(GPa) D(m) L s

(m) L I
(m) 비 고

적용값 46.0 0.61 3.0 6.09 D는 

말뚝직경

 

  w T
(두부 침하량, 지표면 침하량) 및 w t

(IGM 소켓 상

단부 침하량)가 실측되었으며, 그림 4의 하중전이곡선을 이

용하여 하중단계별 k m  값을 산정한 결과는 다음 표 4와 

같다. 

표 4. k m  산정결과(Dallas 현장)

구 분 Q T
(KN) Q t

(kN) wT(mm) wt (mm) k m 비고

계산

결과

827 608 1.20 1.10 0.54

1200 850 2.60 2.45 0.56

1460 1096 4.30 4.1 0.61

1500 1131 4.74 4.4 1.00 k m=1

(항복점)

1580 1200 6.16 5.49 1.90

1600 1203 6.50 5.51 2.77

1630 1224 6.90 5.60 3.58

1700 1310 12.10 9.0 8.18

  한편, Q T
, w T

, w t
에 대한 k m의 변화특성을 그림 

5에 나타내었으며 k m=1일 때를 하중-침하곡선에 표시

한 결과는 그림 6과 같다.
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(c)

그림 5. Q T
 , w T

 및 w t
에 따른 k m의 변화

(Dallas 현장)

그림 6. k m  = 1일 때의 의미(Dallas 현장)

(2) TAMU 현장

TAMU시험결과 하중-침하 곡선 및 하중전이곡선은 

그림 7와 같다.
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그림 7. 재하시험 결과(TAMU 현장)

  식 (1)을 활용하여 TAMU 현장의 k m  값에 따른 영향을 

분석하기 위해 표 5의 값들이 이용되었다. 

표 5. TAMU 현장의 계산 입력치

구분 E c
(GPa) D(m) L s

(m) L I
(m) 비고

적용값 31.0 0.61 11.44 6.76 D는 

말뚝직경

  Dallas 현장과 마찬가지로 w T
 및 w t

가 실측되었으며, 

하중전이곡선을 이용하여 하중단계별 k m  값을 산정한 결

과는 다음 표 6과 같다. 

  한편, Q T
, w T

, w t
에 대한 k m의 변화특성을 그림 5

와 같으며 Q T
-w T

 곡선에서의 k m  ≒ 1(1.03)일 때의 

값은 그림 6과 같다.

표 6. k m  산정결과(TAMU 현장)

구분 Q T
(KN) w T

(mm) w t
(mm) k m 비고

계산

결과

891 1.76 1.76 0

1348 2.54 2.54 0

1782 3.90 3.9 0

2240 5.27 5.1 0.06

2695 6.25 6.23 0.01

3130 8.25 8.2 0.01

3358 9.39 9.3 0.02

3600 12.0 11.6 0.09

3800 17.2 15 0.46

4000 22.2 17 1.03
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그림 8. Q T
, w T

 및 w t
에 따른 k m의 변화(TAMU 현장)

그림 9. k m  = 1일 때의 의미(TAMU 현장)

  TAMU 현장의 경우 시공시 사용된 슬러리의 영향으로 

IGM층 상부 토층으로 하중이 거의 전이되지 않은 상태, 

즉 매우 연약한 토층과 유사한 거동을 보인 사례로서 하중 

초기단계부터 k m값이 “0”으로 나타나고 있다. 즉, w T
와 

w t
 값이 같은 값을 보이는 상태를 의미하며, 이러한 경우 

k m  = 1일 때의 하중은 항복하중을 지난 상태를 보이거나 

항복하중을 넘어서도 k m값이 1이하를 보일 수 있음을 알 

수 있었다. 따라서 k m값이 0에 가까운 매우 연약한 토층

상태(하중전이가 거의 발생하지 않는 경우)에서는 k m값

의 활용( k m  = 1 ;항복하중)에 주의가 요망되며, 향후 많은 

시험결과 분석을 통해 토층상태별 k m값의 범위나 활용에 

관한 연구가 진행되어야 할 것으로 판단된다.  

  4.2 국내시험 사례 분석

  기존에 사용되어 온 지지력 산정법의 적용성과 변위를 

고려한 지지력 해석 제안식의 검증을 위해 부산 수영만 매

립지의 광안대로 육상부 제5공구 건설현장의 정재하시험 

결과를 사용하였으며 시험말뚝들의 제원은 표 7과 같다.

표 7. 말뚝 제원

광안대로 5공구

말뚝의 지중관입깊이 32m

말뚝의 종류 풍화암지지 현장타설말뚝

말뚝지름 1m

정재하시험시 

최대시험하중
1500ton

하중전이 측정 및 하중-침하의 측정결과는 그림 10 및 

표 8과 같다. 
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그림 10. 재하시험결과(광안대로 5공구)

구   분 광안대로 5공구 비  고

주면마찰력 1450
광안대로 5공구:

하중전이 측정
선단지지력 50

시험하중 1500

표 8. 시험결과 
(단위 : ton)

  식 (1)과 k m의 활용에 관한 제안 사항의 적용성을 검증

하기 위해 광안대로 5공구의 재하시험 결과를 이용하여 분

석해 보았다. 광안대로 현장의 하중-침하곡선 및 하중전이 

측정결과, 하중-침하곡선의 경우 시험시 매우 불규칙한 값

을 보이고 있어 그림 10과 같이 보정된 곡선을 이용하였다.

  광안대로 5공구 현장의 k m  값을 산정하기 위해 표 9의 

값들이 이용되었다.

표 9. 광안대로 현장의 계산 입력치

구  분 E c
(t/m

2
) D(m) L s

(m) L I
(m) 비  고

적용값 2.63×10
6

1.0 11.5 20.5

광안대로 현장의 경우 풍화암층 상단부에서의 침하량

은 별도로 측정되지 않아 하중전이곡선을 이용한 시험결과 

해석시의 w t
 계산방법을 이용하였다. 하중단계별 k m  값 

산정결과는 표 9와 같으며, 하중단계별 k m의 변화 특성

은 그림 9와 같다.

표 10. k m  산정결과(광안대로 현장)

구분 Q T
(ton) Qt(ton) w T

(mm) w t
(mm) k m 비고

계산

결과

500 180 1.75 0.2 0.56

1000 400 4.4 0.81 0.64

1150 500 6.1 1.95 0.65

1500 575 12 6.3 0.68
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그림 11. Q T
 , w T

 및 w t
에 따른 k m의 변화(광안대로)

  광안대로 5공구의 경우 최종 하중 1500ton에서도 k m이 
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1이하인 값을 보이고 있으므로 항복하중에 도달하지 않음

을 알 수 있으며, 하중초기단계에서 0.56의 값을 보이다가 

0.68까지 증가하고 있다. 또한 1,500ton 재하후 잔류침하량

이 1.5mm로서 탄성거동에 가까운 상태이며, 식 (1)의 적용

가능 범위이므로 k m이 0.56～0.68 임을 감안하면, 풍화암

층 상부 토층의 전반적인 상대밀도가 조밀한 상태임을 의

미하므로 실제 지반조건과 크게 다르지 않아 식 (1) 및 k m

의 활용에 관한 제안사항과 잘 일치하고 있음을 알 수 있

다.

5. 제안된 해석법의 활용 및 특징

  5.1 제안식의 활용

  식 (1)을 활용하여 설계시 두부허용침하량(w a
)을 고려

한 IGM 소켓 상단부 기준침하량 w t
를 결정할 수 있으며, 

이 기준침하량(w t
)에 의해 IGM 층의 지지력을 결정할 수 

있다. 결정방법을 간단히 정리하면 다음과 같다.

  식 (1)을 변형하면 다음과 같다.

  w T- w t=
Q t⋅L

A⋅E c
⋅k l⋅k m                (2)

  k m=
(w T -w t)

Q T⋅L⋅k l
⋅A⋅E c

            

     (3)

  k l=
L s

L
로 하고, k m  = 1일 때, Q T

는 항복하중 

Q y
가 된다.

  w T-w t =
Q y⋅L s

A⋅E c

                       (4)

  w T=
Q y ⋅L s

A⋅E c
+w t≤w a

(기초의 허용침하량)

 (5)

 
Q y ⋅L s

A⋅E c
≤w a- w t

               (6)

  한편, FHWA(1996, 1999)에서는 IGM 소켓의 한계

침하량으로 1in(25mm)를 제안하였다. 따라서 상기 식 

(6)은 다음 조건도 만족하여야 한다. 

  
Q y ⋅L s

A⋅E
-w a≤1in(25mm)               (7)

  상기에서 언급한 방법은 말뚝의 설계하중 및 허용침하량

을 고려하고, 시행착오법을 거쳐 적절하게 지지력 및 침하

량을 결정하여야 한다. 또한 말뚝 직경, 근입길이 등을 적

절히 변화시켜가며 최적의 설계가 되도록 하는 것이 바람

직하다. 

  즉, 상기의 침하량 이외에 다음의 지지력 조건이 만족되

어야 한다.

  Q d
(설계하중) ≤ Q a (=Q y /F⋅S)  ≤ Q ma

(재료

허용하중)

  한편, 제안 식 (1)은 하중전이만 측정되고 원하는 깊이

에서의 침하량이 실측되지 않은 경우에 대한 시험결과 해

석시 다음과 같이 이용될 수 있다.

• 하중전이곡선을 이용하여 다음과 같이 계산한다.

   w t=w Tt-w ts
           (8)

여기서, w Tt
 : 적용 하중단계에서의 시험시 두부에서의 총

침하량

w ts
 : 시험하중 작용시 IGM 근입상단부의 침하량 

   

  그림 12에서 

  w ts=
∑
n

i=1
Q iL i

∑
n

i=1
E ciA i

          (9)

  그러므로

  w t=w Ts-
∑
n

i=1
Q iL i

∑
n

i=1
E ciA i

       (10)
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그림 12. 하중전이 곡선을 이용한 말뚝의 탄성침하량 계산

  상기 방법에 의해 원하는 깊이에서의 w t
를 결정한 후 

시험단계별 하중과 말뚝 두부 침하량을 적용하여 k m  값

을 산정할 수 있으며, k m  값에 의해 항복여부를 판정할 수 

있다. 단, 시험시의 하중-침하곡선은 적절히 보정된 곡선을 

이용하는 것이 좋다.

  5.2 제안된 해석법의 특징

  제안된 식 (1)과 제안식에 사용된 침하보정계수 k m의 

특징 및 활용에 관하여 요약하면 다음과 같다.

  식 (1)은 탄성론에 기초하여 제안된 식이며, 지반의 비

선형성이나 지반의 종류, 토층구성, 지하수위 조건, 연약 

정도, 상대밀도, 소성특성 등을 종합적으로 고려하기 위해 

k m이라는 보정계수가 적용되었다. 또한, 등방성, 균질성

을 가정한 상태에서 경계조건을 제시하였다. 근본적으로 탄

성거동의 경향을 보이는 경우에 적용성이 크나 탄성거동의 

영역에 관한 명확한 제시는 향후 더 많은 현장시험 자료의 

분석을 통해 이루어져야 할 것으로 판단된다. 특히, 주목하

여야 할 점은 k m값은 지반상태나 하중전이특성에 따라 

다른 고유값을 가지지만 하중증가에 따라, 또는 변형증가에 

따라 변화한다는 것이다. 즉, k m은 하중(응력)과 변위(변

형률)의 함수이다. 

  또한, 제한된 시험자료에 의한 결과이지만 초기 k m이 

0.5 이상인 경우 하중증가 및 변형증가에 따라 k m은 증가

하며, “ k m  = 1”일 때의 하중은 탄성영역의 한계점으로서 

항복하중의 의미를 가진다. 즉, “ k m  > 1”일 경우 항복점을 

벗어난 소성상태로서 더 커질수록 극한상태에 가까운 의미

를 나타내고, “ k m  = 0”에 가까운 경우 하중전이가 거의 발

생하지 않는 매우 연약한 조건으로서 항복점을 벗어나더라

도 “ k m  = 1”인 상태가 나타나지 않거나 “ k m  < 1”인 경우

에 항복점이 발생할 수 있어 식 (1)을 활용한 말뚝의 하중-

침하 거동의 해석 및 예측의 적용성이 떨어지는 것으로 판단

되며, 불규칙적이거나 비균질한 경우 하중전이특성에 따라

서는 k m값의 변화가 부분적으로 매우 불규칙할 수  있으므

로 하중-침하 곡선을 정규화시켜 활용하는 것이 필요하다.

  한편, 식 (1)은 설계시 두부 허용침하량(w a
)을 고려하여 

IGM 소켓 상단부 기준침하량 w t
를 결정할 수 있으며, 이 

기준침하량(w t
)에 의해 IGM 층의 지지력을 결정할 수 있

다. 이 때, 말뚝의 설계하중 및 허용침하량을 고려하고, 시

행착오법을 거쳐 적절하게 지지력 및 침하량을 결정하여야 

한다. 또한 말뚝 직경, 근입길이 등을 적절히 변화시켜가며 

최적의 설계가 되도록 하는 것이 바람직하다. 시험시 하중

전이 측정이 이루어진 경우에 대해서만 k m의 평가가 가

능하므로 제안식의 개선 및 k m에 관한 보다 상세한 특성 

연구를 위해서는 하중전이 측정과 함께 가능한 한 큰 하중

이 재하된 시험자료의 분석이 필요하다. 즉, 제안식은 지반

조건별, 시공조건별 k m의 고유값에 합리적인 분류를 통해 

설계시 적용 가능 범위 등에 대한 체계적인 연구가 필요하

다.

6. 결론 및 제언

  IGM 이론의 적용성과 변위를 고려한 지지력 해석을 위

해 본 연구에서 제안된 지층내 임의 깊이에서의 변위량 결

정식의 활용에 대한 연구 결과 다음과 같은 결론을 얻을 수 

있었다. 

(1) IGM 이론의 경우 기존 이론에 비해 지반의 강도 이외

의 매우 다양한 요소들을 설계에 반영할 수 있고, 변위

를 고려한 지지력 산정이 가능한 특징을 보이며, 지층
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내 임의 깊이에서의 변위량 결정식을 말뚝의 탄성압축

이론에 기초하여 제안한 후 재하시험결과를 이용하여 

분석한 결과 제안식과 IGM 이론을 활용하여 향후 말

뚝 설계시 변위를 고려한 지지력의 해석이 가능할 것

으로 판단된다. 

(2) 제안식에 도입된 침하량보정계수 k m은 지반상태나 하

중전이 특성에 따라 다른 고유값을 가지고 하중 및 변

형 증가에 따라 변화하는 특성을 보였다.

(3) 제안식의 개선 및 k m에 관한 보다 상세한 특성 연구

를 위해서는 하중전이 측정과 함께 가능한 한 큰 하중

이 재하된 시험자료의 추가 분석이 이루어 져야 하며, 

이를 통해 지반조건별, 시공조건별 k m의 고유값에 

대한 합리적인 분류와 설계시 적용 가능 범위 등에 대

한 연구가 이루어져야 할 것으로 판단된다. 

(접수일자：2004년 5월 3일)
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