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1. 서 론

국내에서 내진설계가 1988년부터 도입되었지만 5층 이하의 건물을 내

진설계 대상에 포함하지 않았으며, 2005년 이후부터 3층 이상으로 내진설

계 대상을 확대하였다. 이에 따라 현존하는 국내 건물 중 5층 이하의 많은 건

물이 내진 설계가 되지 않았다. 이러한 건물의 대부분은 철근콘크리트(RC) 

보통모멘트저항골조(ordinary moment resisting frame) 시스템으로 되어 

있다. 

국내의 경우 2009년 건축구조기준[1]에서 철근콘크리트 보-기둥 접합

부의 상세를 제시하였으므로 그 이전의 RC 골조는 내진 상세에 따라 접합

부내에 횡보강근이 배근되지 않았다. 건축구조기준(2016)[2] 5장 5절에서

도 보통모멘트저항골조의 접합부에 철근의 정착을 위해 둘레보강이 필요

하며 동일 기준 5장7절에서 접합부의 4면이 적절히 구속되지 않은 경우에 

횡보강 철근의 최소 철근량을 규정하고 있지만, 국내 관행상 접합부에 철근

을 배근하지 않고 있는 실정이다. 

일반적으로 지진하중 작용시 모멘트 저항골조의 저항 내력은 부재의 휨

파괴 발생이전에 부재 또는 접합부에 전단파괴가 일어나지 않는 것을 가정

하고 설계한다. 특히 접합부의 파괴는 구조물의 붕괴로 바로 이어지게 되므

로 접합부의 파괴는 철근콘크리트 모멘트저항골조에서 반드시 방지되어야 

한다. 

보-기둥 접합부의 파괴는 일반적으로 전단파괴 또는 보 철근의 부착 파

괴로 구분된다. 접합부 내에 보강 철근이 없는 경우는 일반적으로 전단파괴

로 진행되나, 미국의 비내진설계된 골조의 접합부와 같이 보 하부근의 정착

길이가 짧을 때 부착파괴[3]가 발생하기도 한다. 

현존하는 국내 건물에서 보-기둥 접합부에 횡보강근이 없는 두 가지 경

우는 비내진설계된 경우와 내진설계되었지만 접합부에 전단 보강근이 설

계되지 않은 보통모멘트저항골조이다. 본 연구에서는 RC 접합부에 횡보

강 철근이 없는 두 가지 건물의 유형에 대하여, 건물이 내진 성능점에 도달

하였을 때 접합부의 내력을 평가하고 안정성을 검토하는 방법을 제시하고

자 한다. 
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To study the seismic resistance of the shear capacity of the RC beam-column joints of two-story and four-story RC buildings, sample 

buildings are designed with ordinary moment resisting frame. For the shear capacity of joints, the equations of FEMA 356 and NZ seismic 

assessment are selected and compared. For comparison, one group of buildings is designed only for gravity loads and the other group is 

designed for seismic and gravity loads. For 16 cases of the designed buildings, seismic performance point is evaluated through push-over 
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exceeds the capacity only for one case. At exterior joints, the axial load stress ratio is lower than 0.21 for gravity designed buildings and 
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본 연구에서 보-기둥 접합부의 내력 평가식에 대하여서는 2장에 기술하

였다. 보와 기둥에 작용하는 부재력으로부터 접합부에 작용하는 접합부 전

단력 산정 방법은 3장에서 기술하였다. 또한 4장에서는 국내 기준에 따라 

예제 건물들을 설계하고 비선형 정적(Push-over) 해석을 통하여 성능점을 

산정하였다. 각 건물의 접합부에 작용하는 내력을 2장에 따라 산정하고, 3

장에서 기술된 방법에 따라 접합부의 전단력을 산정하고 전단내력을 검토

하였다.

 

2. 내력 평가식 

2.1 접합부 전단강도

국내 철근콘크리트 기존 건축물의 보-기둥 접합부에 대한 전단력 산정

은 기존 시설물 내진성능평가 요령[4]에서 정의하고 있으며 이러한 내용은 

FEMA 356[5]의 내용과 유사하므로, 본 장에서는 국내에서 참조하는 

FEMA 356 및 관련 기준들을 고찰하고자 한다.

FEMA 356에서는 접합부 전단강도를 다음 식과 같이 정의하고 있다.


 

′   (1)

여기서,  = 보통 콘크리트일 경우 1.0이고 경량콘크리트일 경우 0.75,  = 

접합부 전단강도계수(Table 1 참조),  = 접합부의 유효면적이다. 

접합부의 유효면적  은 접합부에서 전단을 유발하는 철근의 면과 평

행한 평면으로서 접합부의 유효단면적이다. 접합부의 깊이는 골조 방향으

로 기둥의 춤과 같다. 접합부의 유효폭 는 다음과 같다.

 min     (2)

여기서  기둥의 폭,  보의 폭,  접합부 깊이, 보의 측면부터 

기둥의 측면까지 측정한 거리 중에서 작은 값이다.

FEMA 356의 기존 RC 건물의 대한 내력평가시 접합부의 강도평가는 

ATC 40[6]와 동일하게 유지되었다. 산정식에서 사용하는 접합부의 의 

값은 Table 1과 같다. Table 1에서 보는 바와 같이 FEMA 356에서는 횡보

강 철근비가 0.003미만과 이상인 경우로 구분하고 있으며, 측면의 보가 구

속을 하는 정도에 따라 강도를 구분하고 있다. 

ACI 352-91[7]의 내용을 보면, Type 1은 고려할만한 비선형 거동이 기

대되지 않은 부재를 연결하는 접합부로 중력하중에 대하여 또는 일반적인 

바람하중에 대하여 설계된 전형적인 골조의 접합부이다. 한편, Type 2는 

반복이력에서 강도가 유지되어 비선형이 거동이 가능하도록 설계된 부재를 

연결하는 접합부이다. 즉, 지진하중이 작용하는 경우는 Type 2에 해당되며 

내부접합부에는 1.67(≈1.7)과 외부접합부에는 1.25를 사용하여 FEMA 

356의 횡보강 철근비가 0.003이상과 경우와 동일하다. 다만 FEMA 356에

서는 접합부의 측면에 구속하는 보의 유무에 따라 값을 조정하였다. 이후 개

정된 ACI 353-02[8]에서도 연속된 기둥에  값을 최대 1.67과 최소 1.0으

로 규정하였으며, 불연속된 기둥의 경우에 값을 최대 1.25과 최소 0.67로 

규정하여 기존의 값들을 유지하고 있음을 보여준다. 따라서 FEMA 356에

서 철근비가 0.003미만에서 사용하는 접합부 전단강도계수는 ACI 352에

서 사용하는 값보다는 작음을 알 수 있다.

FEMA 356의 접합부의 강도는 기존건물의 보강에 사용되는 ASCE/ 

SEI 41-17[9]에서도 동일하게 적용되었다. 다만 FEMA 356의 경우는 접

합부의 횡보강 철근의 부피비가 0.003 이상과 이하로 전단 강도계수의 값

을 구분하고 있으나, ASCE/SEI 41-17에서는 접합부내에 횡보강의 철근

간격이 철근의 접합부 기둥 높이의 1/2를 기준으로 하여 큰 경우를 ‘NC’, 

작은 경우를 ‘C’로 구분하고 있다. 따라서 FEMA 356에서 사용하는 접합

부의 전단강도계수는 현재까지 ASCE/SEI 41에서도 사용되는 것을 알 수 

있다. 

1990년대 초에 미국에서 NCEER 연구의 일환으로 중력하중에 대하여 

설계된 RC 골조의 내진저항 능력에 대한 연구[3, 10]가 진행되었다. 연구

결과에서 접합부의 을 NCEER 보고서[3]의 Fig. 5-4에 다음과 같이 보고

하였다. 외부 접합부의 값은 5~10(psi 단위 일 때며, MPa 단위일 때는 

0.42~ 0.83, Fig. 8 참조) 으로 나타났으며, 내부 접합부의 경우는 9~14(psi 

단위 일 때며, MPa 단위일 때는 0.75~1.17) 에 분포하고 있다. 이러한 실험

값을 FEMA 356과 비교하면, Table 1에서 외부접합부일 때 직교 보의 유

무에 따라 0.5과 0.67이고 내부접합부일 때 0.83과 1.0 이므로 NCEER 실

험 결과의 값은 FEMA 356의 기준치보다 작거나 크게 분포하고 있다. 이

러한 이유는 NCEER의 실험은 Fig. 1과 같은 중력에 대하여 설계된 부분 골

조 실험에서 보 하부 철근의 정착길이가 짧은 경우를 포함하였기 때문이다. 

이를 더 보완 설명할 수 있는 연구로, PEER[11]에서 2002년에 실험결

과가 보고되었다. 실험체는 Fig. 2와 같으며, 외부접합부의 철근배근의 형

상과 축력의 변화에 따른 내진이력 특성을 연구하였다. 수행된 실험에서 외

부접합부 주철근 배근에서 상부철근은 갈고리 형태로 접합부내에 정착되

어 모든 시험체에 동일하나, 하부의 철근은 정착길이가 6”(152 mm, 실험

체 1과 2)와 14”(356 mm, 실험체 3과 4) 경우와 갈고리 형태로 접합부내에 

정착(실험체 5과 6)되는 3가지 그룹으로 구분하였다. 각각 그룹은 Table 2

와 같이 단면의 축하중응력비, ′
이 0.1과 0.25인 두 가지 경우에 

대하여 실험을 수행하였다. 여기서 는 실험체 기둥에 작용하는 축력이고 

′는 콘크리트의 강도, 는 기둥 단면의 면적이다. 시험체 1과 2에서는 

하부 철근의 인장에 의한 정착파괴가 발생하였으며, 3번 이상 시험체에서

Table 1. Value of  for Joint Strength Calculation (FEMA 356)

Interior Ext. Joint
　Knee joint

″ w/h transverse beam w/o transverse beam w/h transverse beam w/o transverse beam

0.003 1.00 0.83 0.67 0.50 0.33 

≥0.003 1.7 1.25 1.25 1.00 0.67 

″ volumetric ratio of horizontal confinement reinforcement in the joint
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는 접합부에 전단파괴가 발생하였다. 하부 철근의 정착과 축력 변화에 따른 

의 값과 변형비는 Table 2와 같다. Table 2에서 하부 철근이 인장력을 받

는 경우의 의 값이 상부철근이 인장력을 받는 경우보다 작게 나타났다. 또

한 축하중응력비가 0.1보다는 0.25에서 의 값이 증가하였음을 볼 수 있다. 

이러한 경향은 NCEER의 실험결과[3]에서도 동일하게 나타났다. 

PEER[11] 실험체 1과 2는 NCEER[3]의 연구의 실험체와 유사하므로 

의 값이 유사하게 나타났다. 그러나 Fig. 3(수직축은 psi 단위로 MPa 단

위로 변환하려면 12로 나눔)과 Table 2에서 보듯이 시험체 3에서 6번의 

의 값은 0.8~1.0에 분포하는데, 이에 대한 주요 이유는 하부 인장철근의 정

착길이의 증가 및 후크형으로 정착이 개선되었기 때문이다. 

PEER의 실험에서 외부 접합부 의 값은 정착길이가 부족한 경우는 0.6

이하의 값을, 정착이 내부로 갈고리가 된 경우는 모두 0.8 이상의 값을 보였

다. PEER의 실험결과를 FEMA 356의 외부접합부의 값을 비교하면, 주근

이 접합부 내부로 충분한 정착길이 14”인 경우와 갈고리로 정착된 경우의 

는 FEMA 356 제안치인 0.67보다 크게 나타났다.

한편, Priestley[12] 는 주응력의 값을 사용하여 접합부의 강도식을 다음

과 같이 제안하였다. 접합부에 기둥의 축응력 와 전단응력 가 작용할 

때 최대 전단응력 와 주인장 응력 는 식 (3)과 같다.










 (3)

또한 최대 주인장 응력 는

 



 (4)

식 (3)을 식 (4)에 대입하고 수평 전단응력 에 대하여 정리하면 식 (5)

와 같이 유도된다. 

 






(5a)

Fig. 1. Specimens of Joint for gravity designed frame of NCEER [3]

Fig. 2. Test units 3 and 4 Specimens of PEER [11]

Table 2. Experiment results of Exterior joint  of PEER [11]

　

Test 

No

　

′


*

Upward (tension at 

bottom bar of beam)

Downward (tension at 

top bar of beam)

Drift(%)  **

Peak 

Load 

(kN)

Drift (%)  **

Peak 

Load

(kN)

1 0.1 1.5 0.43 20.7 1.5 0.89 43.1 

2 0.25 1.5 0.58 28.3 1.5 0.87 42.5 

3 0.1 2 0.86 42.2 1.5 0.84 41.0 

4 0.25 2 0.92 45.1 1.5 0.97 47.5 

5 0.1 2 0.93 44 1.5 0.80 38.2

6 0.25 2 0.95 45 1.5 0.91 43.1

 * axial stress ratio to concrete strength  

** the coefficient when concrete strength used in MPa unit

Fig. 3. Joint strength-rotations  of Units 3 to 6 of PEER [11]
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







 (5b)

여기서, 
 , 수평 전단력,     = 축하중(압축일 때 (-))/

기둥단면적. 

외부접합부에 대하여 Priestley[12] 는 보 주철근이 접합부 코어 밖으로 

갈고리가 된 경우(Fig. 4(a) 참조)에 최대 주인장 응력   , 접

합부 안쪽으로 정착된 경우(Fig. 4(b) 참조)의   로 Fig. 5와 

같이 제안하였다. FEMA 356의 식과 비교하면 의 값은 작지만, 축력의 

증가에 따라 식 (5)의 전단내력은 증가한다. Fig. 5에서 T1과 T2의 표시 는 

외부접합부에 보의 원형 철근이 갈고리이고 접합부내에 정착되어 쐐기형

태로 접합부가 파괴될 때에 파괴 강도[13]를 표시한 것으로 상대적으로 낮

게 나타남을 볼 수 있다.

또한, Priestley[12]는 기존의 연구 결과를 정리하면서 내부 접합부의 강

도식을 다음과 같이 정리하였다. 접합부가 주인장 응력에 의하여 파괴가 되

는 경우로서, 최대 주인장응력은   로 외부 접합부에서 외부

로 주철근이 정착된 경우와 동일하다. 또 다른 경우는 접합부내의 발생하는 

주압축 응력에 내력이 결정되는 경우로서, 주압축 응력 는 주인장 응력 

의 경우와 같이 다음과 같이 산정할 수 있다.

 



 (6)

일반적으로 일 방향 접합부의 경우   
′이고, 이 방향 접합부의 

경우   
′이다. 식 (3)에 식 (6)를 대입하고 수평전단력 에 대하

여 정리하면

 






≤ ′ (7a)









 (7b)

뉴질랜드의 기존 건물의 내력평가(이하 ‘NZ 평가식‘)[14] 시 횡보강근

이 없는 외부 및 내부 접합부의 예측되는 수평 전단저항력은 식 (8)과 같으

며 Preistly의 제안식과 유사하다.


 ≤ 


′  (8a)

 




′  


′






(8b)

여기서 = 접합부를 관통하는 대각선 압축 스트럿 미케니즘에 따라 

예상되는 접합부 전단 응력, = 기둥의 춤. = 접합부 전단능력 산정 계수

로서 내부 접합부의 경우 0.8(내부 보-기둥 접합부에 인장파괴보다는 압축

파괴 가능성이 지배적일 때), 외부 접합부에서 이형철근이 후크의 형태로 

접합부 내부로 정착된 경우 0.4, 외부 접합부에서 이형철근이 접합부 중심

으로부터 바깥으로 휘어 정착된 경우 0.3이다. 식 (7)에서 0.85의 값은 휨파

괴기구에 비하여 전단파괴 기구의 불확실성을 보정하기 위한 값이다. 는 

접합부의 유효폭으로 일반적으로 기둥의 폭과 일치한다. 또한  는 압축

력으로 압축일 때 (+)의 값이다.

앞에서 기준식과 실험결과를 정리하여 보면, FEMA 356의 횡보강근이 

없는 접합부 강도식은 접합부 내부로 보의 철근의 정착이 잘 된 경우의 결과

를 반영한 값임을 알 수 있으며, 국내외 관행과 같이 보의 하부 철근이 부적

(a) beam bars bent away (b) beam bars bent in (c) end-hook anchorage

Fig. 4. Alternative damage mechanisms for exterior tee-joints [12]

(a) Principal tensile stress – interstory drift

(b) Principal tensile stress - joint shear deformation

Fig. 5. Strength degradation curve for exterior joints [13]
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절하게 정착되는 경우를 고려하지 않고 있다. 

또한 NCEER와 PEER의 실험결과는 축력의 증가에 따라 전단강도가 

증가하고 있으나 FEMA 356의 평가식은 이를 반영하지 않았다. 그러나 접

합부에 발생하는 주응력을 기반으로 하는 Priestley 와 NZ 평가식에서는 

축하중의 영향을 고려하고 있다. 

축하중이 있는 경우의 전단강도는 콘크리트 강도와 축하중응력비의 영

향을 받으므로 축하중이 없는 경우의 와 직접 비교가 어려우므로, 다음절

에서 제한적인 범위의 값들을 대입하여 비교하기로 한다.

2.2 강도식의 비교

FEMA 356과 Preistly 및 NZ 평가식을 이용하여 접합부의 전단력의 크

기를 고찰하였다. 산정식을 비교할 때 콘크리트의 강도는 내진성능평가요

령[4]에서 제시된 콘크리트의 강도 의 하한치 18 MPa와 평균 강도인 24 

MPa의 두 가지 경우에 대하여 비교하였다.

앞에서 언급한 기준식들을 이용하여 콘크리트의 강도가 두 가지인 경우

에 접합부 강도를 비교하여 Fig. 6부터 Fig. 8에 나타내었다. 그림에서 가로

축은 축하중응력비로서 축응력을 콘크리트 강도로 나눈 값이며, 세로축은 

접합부의 전단응력으로서 내력을 의미한다. 그림에서 보듯이 국내기준과 

동일한 FEMA 356의 경우는 축응력의 증가에 따라 전단력이 일정하나 

Priestley와 NZ 평가식에서는 압축력의 증가에 따라 전단응력이 증가한다. 

Fig. 6(a)는 보의 주근이 외부 접합부 내부로 정착된 경우로서, NZ 평가 

식과 Priestley의 식은 유사하나 NZ 평가식이 보수적임을 알 수 있다. = 

18 MPa의 경우 축하중응력비가 0.3을 초과하면 FEMA 356의 값이 NZ 

평가식보다 작게 된다. Fig. 6(b)에서 콘크리트 강도가 24 MPa로 증가함에 

따라 접합부의 모든 평가식의 전단내력은 증가하며, 경향은 = 18 MPa 

의 경우와 유사하다. 

Fig. 6(c)는 외부 접합부에서 정착 주근이 외부로 정착된 경우로서, Fig. 

6(b)와 비교할 때 NZ의 평가식에 비하여 FEMA 356이 전단내력을 과대평

가하는 축하중응력비 구간이 증가하였음을 볼 수 있다. 즉, 축하중응력력비

가 낮은 025 이하의 경우에 FEMA 356의 값은 NZ의 값보다 전단강도를 

과대평가함을 알 수 있다. 이는 국내의 관행과 같이 Fig. 4의 (a)의 형태로 

주근이 접합부 외부로 정착되고, 축하중응력비가 낮은 경우에는 접합부의 

내력을 과대평가할 수 있음을 시사한다.

Fig. 7은 내부접합부의 내력을 비교한 것이다. =24 MPa일 때 Prie-

stley의 제안식 (7)에 따라 접합부가 주압축 응력에 의하여 파괴되는 경우

를 계산하면 축하중응력비의 분포 0.1부터 0.6까지 모두 상한치의 값 1.7을 

초과하여 수평선으로 나타났다. NZ 평가식은 축하중응력비가 0.2 이상에

서는 FEMA 356의 값보다 동등하거나 그 이상으로 나타났다. 따라서 내부 

접합부에서 주압축응력을 받아 파괴에 이르는 Priestley의 제안식은 지나

치게 전단내력을 크게 평가하는 것으로 나타났음을 알 수 있으며, 횡보강근

이 없는 경우의 내부 접합부의 강도 산정에는 적합하지 않을 수 있다. 

Fig. 8은 외부 접합부의 경우에 대한 NCEER과 PEER, 국내 실험[15]

결과를 앞의 각 제안식과 같이 그린 것으로 축하중응력비에 대하여 의 값

을 나타낸 것이다. 그림에서 NCEER의 값은 14개 외부접합부 실험결과의 

최대값과 최소값의 분포를 나타낸 것이다. 그림에서 FEMA 356는 축하중

(a) Bent in bar (
′=18 MPa)

(b) Bent in bar (
′=24 MPa)

(c) Bent away bar (
′=24 MPa)

Fig. 6. Joint shear stress of exterior joint

Fig. 7. Joint shear stress of interior joint, 
′=24 MPa
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응력비에 관계없이 0.5로 일정하나, Priestley와 NZ 제안식은 압축하중응

력비의 증가에 따라 증가한다. NCEER과 PEER, 국내 실험에 사용된 콘크

리트 강도의 범위가 24~31.7 MPa이므로, 그림에서 Priestley와 NZ 제안

식 작성을 위하여 NCEER 실험시 사용된 콘크리트 강도 24 MPa를 채택하

여 도시하였다. Fig. 8에서 보는 바와 같이 축하중응력비가 낮은 영역(0.2 

이하)에서 실험값이 FEMA 356의 값보다 낮은 경우가 다수 발생함을 볼 

수 있는데 이러한 요인은 앞에서 언급한 바와 같이 보의 하부 철근이 부적절

하게 정착된 경우에 발생하였다. 따라서 외부 접합부에서 보의 주철근이 부

적절하게 정착된 경우에 축하중응력비가 0.2 이하의 구간에서 FEMA 356

의 값은 접합부의 내력을 과대평가할 수 있다. 반면에 NZ 평가식에서 외부

로 정착된 경우의 값을 사용한다면, 축하중응력비가 0.2 이하의 낮은 구간

에서도 비교적 안정적으로 강도를 평가하고 있음을 알 수 있다. 

2.3 변형능력

PEER[12]의 외부접합부의 시험체의 결과인 Fig. 3에서 고찰하면 소성

회전비 0.01 rad 이전에 손상이 발생하면서 내력이 급속히 감소함을 볼 수 

있다.

Priestley의 제안식과 Fig. 5(a)에서 보면 접합부의 층간 변위비가 0.01 

이전에서 접합부 강도가 감소하고 있으며, 이것은 앞의 PEER의 실험결과

와 일치한다. Fig. 5의 (b)는 접합부의 전단변형도와 전단강도를 나타낸 것

으로 외부접합부의 경우에 전단 변형도가 0.001 rad에 도달하기 전에 최대 

전단내력이 도달하고 곧 이어서 내력이 감소함을 보여주고 있다.

Akanshu Sharmaa[16]의 외부접합부에 대한 해석 연구 중에서 주인장

응력과 변형도의 관계식을 보면, 최대 주인장응력에 도달할 때 전단변형도

를 0.002 rad으로 정의하고 0.005 rad 이상이 되면 강도가 감소하는 모델을 

사용하여 기존의 실험 결과와 잘 일치함을 보여 주었다. 이 때 최대 전단변

형도는 0.025 rad으로 제한하였으며, 접합부 내부로 적절하게 정착되지 않

은 경우에는 0.015로 제한하였다.

FEMA 356의 Tables 6-9에서 골조가 주 구조 요소인 경우에는 소성 변

형을 전형 허용하지 않고 있으나, 부차적으로 골조가 사용될 때에 약간의 소

성 변형을 허용하고 있다. 그러나 ASCE/SEI 41-17[9]는 FEMA 356의 변

형제한 조건을 대부분은 그대로 가져왔지만 보-기둥 접합부의 내용을 약간 

조정하여 ASCE/SEI 41의 Tables 10-11에 주 골조에서도 소성변형 제한

을 일부 완화하는 것으로 허용하였다. 예를 들면, 인명안전에 대하여 축하

중응력비가 0.4의 경우에 0.005 rad의 값을 허용치로 정하고 있다. 

접합부의 변형능력에 연구 결과를 정리하여 보면, 파괴 시점의 전단 변

형도는 거의 무시할 만하며, 일단 횡보강되지 않은 접합부가 전단 인장 파괴

에 도달하면 급속히 파괴가 진행되므로 주요 골조로 사용되는 접합부의 허

용 소성 변형도를 최소한으로 제한하고 있음을 알 수 있다.

3. 접합부에 작용하는 전단력

내부 접합부의 전단력 산정을 위하여 Hoffmann[10] 등이 사용하였던 

모델을 사용하기로 한다. 이 모델은 Fig. 9와 같이 지진하중이 작용하는 경

우 변곡점이 생기는 점을 기둥과 보부재의 중앙부라 가정한 ‘+’ 자형 부분

골조이다. 이 부분골조의 내부 접합부에 발생하는 수평 전단력  는 다

음과 같다. 

 
 


 (9)

여기서는 Fig. 9의 보의 휨 에 의하여 단면에 발생하는 압축력, 는 

에 의하여 단면에 발생하는 인장력이다. Hoffman은 보가 공칭휨모멘

트, 에 도달할 때 와 의 값을 산정하였으나, 일반적으로 성능점에 

도달하거나 또는 구조물의 횡저항 최대내력에 도달하는 경우에 보가 에 

도달하지 않을 수도 있다. 따라서 본 연구에서는 접합부의 내력을 산정할 때

에는 보에 실제로 작용하는 모멘트, 에 의해 발생하는 와  값을 사용

하기로 한다.

이 경우 와 의 값을 산정하기 위하여 보의 단면을 Layered model 

[17]에 따라 N개의 레이어(layer)로 가정하여 을 산정한다. 단면의 곡률

을 증가시킴에 따라 변형도가 증가하고 이에 따라 모멘트가 증가하는데, 

에 도달할 때 까지 곡률을 증가시키고 그 때의 와 의 값을 취한다. 

이 때 사용하는 콘크리트의 모델은 수정된 Park[14]의 모델을 사용하고 철

근은 이선형 모델을 사용한다. 

Fig. 8. Experimental value of  compared with equations (for 

external joint)

(a) beam-column (b) Column 

equilibrium

(c) Shear 

diagram

Fig. 9. Equilibrium of interior beam-column subassemblage [10]
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외부접합부에 작용하는 수평방향과 수직방향의 전단력은 내부 접합부

와 동일한 방법으로 구하면 식 (10)과 (11)와 같다.




 (10)

기둥의 축방향으로 발생하는 접합부 전단력 은 수평전단력과 동일

한 방법으로 계산하면 식 (11)과 같다.


 


 (11)

여기서 와 는 접합부 단면에 작용하는 기둥의 압축력과 인장력이며, 

는 보에 작용하는 전단력이다.

4. 예제 건물의 내력평가

4.1 개요

일반적인 사무실 건물을 가정하여 국내 기준에 따라 설계를 진행하고 내

진 성능을 평가하였다. 설계는 중력하중에 대하여서만 설계된 경우[18]와 

지진하중을 포함하여 설계된 두 가지 경우[2]로 나누어 진행하고, 각각의 

설계 건물에 대하여 내진성능평가를 수행하였다. 

평가를 위한 건물의 설계 변수는 적용 하중이외에 Table 3과 같이 건물

의 층수와 토질의 종류 및 건물의 중요도를 설정하였다. 건물의 층수는 저층

을 대표할 수 있는 2층과 4층으로 하였으며, 토질은 기반암의 깊이가 15 m

로 가정하고 S2와 S3 두 가지의 경우[19]를 고려하였다. 건물의 중요도는 저

층형 건물에 일반적으로 적용되는 중요도 I과 II의 경우를 가정하였다. 

설계된 건물의 내진성능평가는 비선형 정적지진(Push-over) 해석에 기

반한 수정된 능력-스펙트럼(Modified Capacity-Spectrum)법[20]을 사용

하였다. 성능점 산정 후, 성능점에 도달한 상태에서 각 부재에 작용하는 힘

을 확인하여 접합부에 작용하는 전단력을 앞의 3장에 따라 산정하였다. 접

합부의 내력은 2장의 FEMA 356과 NZ 산정식을 사용하였다.

4.2 예제 건물의 설계

예제 건물의 평면은 Fig. 10과 같이 가로축인 X 방향으로 5 스팬 이고 세

로축인 Y 방향으로 3 스팬의 보통모멘트저항골조로 가정하였다. X 방향의 

스팬의 길이는 6 m, Y 방향의 스팬 길이는 7.5 m , 각 층의 층고는 3.3 m 이

다. 기준층 바닥의 고정하중은 4.8 kN/m2, 활하중은 2.5 kN/m2, 외곽 보에 

작용하는 벽체의 자중은 5.5 kN/m로 가정하고 강도설계법에 따라 보와 기

둥부재의 설계를 수행하였다. 

중력하중에 대하여 설계된 경우는 건축구조기준(이하 ‘기준‘) 2006[18], 

지진하중을 고려한 경우는 기준 2016[2]에 따라 설계를 수행하였다. 기준 

2006에서 고정하중에 대한 하중계수는 1.4과 활하중 계수는 1.7이지만, 기

준 2016에서는 고정하중에서는 1.2, 활하중에서는 1.6으로 변경되었다. 기

준 2006에서 내진설계시 보의 접합면에서 정모멘트의 강도는 부모멘트의 

강도의 1/3 이상이 되어야 한다는 제한조건이 있으나 기준 2016에서는 이 

제한은 중간모멘트저항골조에만 해당되는 것으로 변경되었다. 설계결과

의 보와 단면의 크기와 배근은 Table 4와 같다. 설계시 모든 보의 단면과 춤

은 300과 500 mm로 가정하였다. 기둥의 단면은 하중에 따라 설계하였으

며, 1층과 2층의 기둥 설계결과는 Table 5와 같이 나타났다. 표에서 건물의 

층수가 높아지거나 지진하중이 커질수록 단면크기와 철근의 양은 증가함

을 볼 수 있다.

4.3 성능평가

앞의 4.1에서 언급한 바와 같이, 설계된 건물에 대하여 내진성능평가요

령[4]과 수정 능력-스펙트럼법[20]에 따라 성능평가를 수행하였다. 성능점 

산정시 감쇠비와 유효주기는 수정 능력-스펙트럼법[20]의 일반적인 수식

을 사용하였다. 인명안전수준을 내진성능 목표로 하였으며, 국내 기준[19]

에 따라 건물의 중요도 I의 경우에는 재현주기 1400년, 중요도 II의 경우에 

1000년 재현주기의 지진하중을 사용하였다. 비선형 정적해석시 수직하중

의 하중조합[9, 21]은 고정하중은 1.0배와 활하중은 0.25배를 적용하였다.

총 16가지 경우에 대하여 비선형 정적해석을 수행하였으며 산정된 성능

점과 그때의 최대 층간변위비를 Table 6에 나타내었다. 성능과 수요곡선이 

만나는 성능점은 크게 두가지 유형으로 나타났는데, Fig. 11(a)와 같이 비

선형 영역으로 들어간 경우와 Fig. 11(b)와 같이 탄성영역에서 성능점이 잡

힌 경우이다. 대부분 비내진설계된 경우는 Fig. 11의 (a) 유형을 나타내었

으며 내진설계된 경우는 Fig. 11의 (b) 유형을 나타냈다.

Table 6에서 내진성능평가시 최대 지붕층 변위비는 GO4-S3-I1에서 

0.82%로 나타났고, 이때 층간 변위는 1.1%로 나타났다. 2층 건물 그룹에

서, 비내진설계된 GO2와 내진설계된 EO2모델의 최대 층간변위비가 근사

하게 나타나는데, 이는 Table 5에서 보듯이 두 그룹의 기둥과 보의 단면 크

Fig. 10. Building plan of sample design models

Table 3. Symbols for designed building models

Design 

loads
Story Soil type IE 

※Level

GO*
-

2
-

S2
-

I1

EO** 4 S3 I2

 * GO : OMRF designed only for gravity loads

** EO : OMRF designed for earthquake & gravity loads
※ IE : Seismic importance level
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기가 유사하기 때문이다. 그러나 4층 건물의 경우는 GO4 모델에 비하여 

EO4 모델의 최대 층간변위비가 감소하는데, Table 6에 나타난 바와 같이 

지진하중을 고려한 설계에서 기둥 단면의 크기가 증가하였기 때문이다.

4.4 접합부의 내력평가

총16개의 성능점에 도달하는 변위에서 접합부 전단력을 3장에 따라 산

정하였다. FEMA 356의 경우와 NZ의 평가방법에 따라 접합부의 내력에 

Table 4. Beam design results of building models (Main re-bar : D22)

ID* Location Re-bar GO2 GO4
EO2-S2 EO2-S3 EO4-S2 EO4-S3

I1 I2 I1 I2 I1 I2 I1 I2

G1

End　
Tob bar 4 4 5 5 5 5 8 7 8 8

Bot. bar 2 2 3 3 3 3 3 3 3 3

Cent　
Tob bar 2 2 2 2 2 2 2 2 2 2

Bot. bar 3 3 3 3 3 3 3 3 3 3

G1A

Ext. End　
Tob bar 4 4 5 5 5 5 8 7 8 8

Bot. bar 2 2 3 3 3 3 3 3 3 3

Cent　
Tob bar 2 2 2 2 2 2 2 2 2 2

Bot. bar 4 4 4 4 4 4 4 4 4 4

Int. End　
Tob bar 5 5 5 5 6 5 8 7 8 8

Bot. bar 2 2 3 3 3 3 3 3 3 3

G2

End　
Tob bar 3 3 4 4 4 4 7 6 7 6

Bot. bar 2 2 3 3 3 3 3 3 3 3

Cent　
Tob bar 2 2 2 2 2 2 2 2 2 2

Bot. bar 2 2 2 2 2 2 3 2 3 3

G2A

Ext. End　
Tob bar 3 3 4 4 4 4 7 6 7 6

Bot. bar 2 2 2 2 2 2 4 2 4 2

Cent
Tob bar 2 2 2 2 2 2 2 2 2 2

Bot. bar 2 2 2 2 2 2 4 2 4 4

Int. End
Tob bar 3 3 4 4 4 4 7 6 7 6

Bot. bar 2 2 2 2 2 2 4 2 4 2

* Beam ID : refer to Fig. 10. For all beams, section size (breadth x height) = 300x500, stirrup = D10@200. 

Table 5. Column design results of building models (only for 1st and 2nd floor, Main re-bar : D25)

ID+ Description GO2 GO4
EO2-S2 EO2-S3 EO4-S2 EO4-S3

I1 I2 I1 I2 I1 I2 I1 I2

C1

Size (BxH)* mm 300x400 400x400 400x400 400x400 400x400 400x400 600x600 550x550 600x600 550x550

Re-bar (layer-T.N.B)^ 2-4 3-8 3-8 2-4 3-8 3-8 5-14 4-12 6-18 5-16

Hoop D10@ 300 400 400 400 400 400 400 400 400 400

C2

Size (BxH) 300x400 400x400 400x400 400x400 400x400 400x400 550x550 500x500 550x550 500x500

Re-bar (layer-T.N.B) 3-6 2-4 3-8 3-8 3-10 3-8 3-12 3-10 3-14 3-10

Hoop D10@ 300 400 400 400 400 400 400 400 400 400

C3

Size (BxH) 300x400 400x400 400x400 400x400 400x400 400x400 550x550 500x500 550x550 500x500

Re-bar (layer-T.N.B) 2-4 2-4 3-8 2-6 3-8 3-8 3-12 3-10 3-12 3-12

Hoop D10@ 300 400 400 400 400 400 400 400 400 400

C4

Size (BxH) 300x400 400x400 400x400 400x400 400x400 400x400 550x550 500x500 550x550 500x500

Re-bar (layer-T.N.B) 3-8 2-4 3-8 3-8 3-8 3-8 5-14 4-12 5-16 3-12

Hoop D10@ 300 400 400 400 400 400 400 400 400 400

+ : Coulmn ID : refer to Fig. 10

* : B means breadth (X-dir) of column (refer to right example and directions are same as in Fig. 10)

H means height (Y dir) of column

:̂ layer means the number of layer in X dir. for T.N.B (refer to right example)

T.N.B = the total number of bars

<Example>
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대한 전단력의 비율을 Table 6의 (3)과 (4)열에 나타냈다. 내력 평가시 각 

층에서 최대 하중이 발생하는 보를 포함한 접합부에서 보와 기둥에 작용하

는 휨 모멘트와 전단력과 축하중을 추출하여 식 (9)와 (10)에 따라 수평전단

력을 산정하였다. 

비선형 정적해석시 외부 접합부의 경우에 보의 상부근에 인장이 발생하

는 부모멘트는 크게 나타났지만 하부근에 인장이 발생하는 정모멘트의 값

은 작게 나타났으므로, 보에 작용한 부모멘트에 대하여 외부 접합부의 내력

을 평가하였다. 외부 접합부에서 정모멘트가 작은 이유는 수직하중에 의하

여 초기에 보 단부에 발생한 부모멘트의 영향 때문이다.

Table 6에서 보면 2층 모델에서는 모든 경우에 1층에서 외부 접합부의 

내력을 초과하였다. 4층 모델에서 비내진설계된 모델 GO4에서는 2층에서

부터 외부 접합부에서 내력이 초과되었으나, 내진설계된 EO4 모델에서는 

3층에서부터 내력이 초과되었다. 전체적으로 내부접합부에서는 접합부 전

단 내력을 초과하는 경우가 EO4 모델에서만 한번 나타났으나, 외부접합부

는 모든 경우에 나타났다. 주로 외부 접합부에서 전단파괴가 발생하였으므

로, 외부접합부 파괴시 보에 소성힌지가 발생 유무를 Table 6 (5)열에 표시

하였다. 표에서 B-J는 전단파괴시 보에 소성힌지가 동시에 발행한 경우이

고, J는 전단파괴가 나타난 경우이다. 총 16개의 해석에서 5개의 경우에만 

보에 소성힌지가 발생하였다. 

예상한 바와 같이 외부접합부에서 FEMA 356에 따른 평가 보다는 NZ 

평가식에 따른 전단내력 초과비가 크게 나타났다. 외부접합부에서 FEMA 

356에 따르면 13개의 모델에서 내력을 초과하는 것으로 나타났고, NZ 평

Table 6. Beam-column joint DCR of building models at seismic performance point

ID

(1)

Imp. 

Level 

(2)

Floor

Demand to Capacity Ratio of Joint (5)*

Failure 

Pattern 

for Ext. 

Joint 

Performance Point

(3) FEMA 356 (4) NZ
(6) Axial load 

stress ratio (7)

Sa(g)

(8) Roof (9) Max. 

Story 

Drift 

Ratio (%)Int. J Ext. J Int. J Ext. J Int. J Ext. J Drift(m) Drift ratio

GO2-S2　

I1 1 0.73 1.10 0.71 1.27 J 0.22 0.16 0.216 0.038 0.58% 0.61%

I2 1 0.69 1.08 0.66 1.24 J 0.22 0.16 0.212 0.032 0.48% 0.52%

GO2-S3　

I1 1 1.02 1.25 0.98 1.43 J 0.22 0.16 0.220 0.043 0.65% 0.73%

I2 1 1.00 1.07 0.96 1.22 J 0.22 0.16 0.214 0.036 0.55% 0.55%

GO4-S2　

I1 2 0.90 1.16 0.84 1.26 B-J 0.24 0.19 0.131 0.095 0.72% 0.94%

I2 2 0.76 1.05 0.71 1.14 J 0.24 0.18 0.114 0.080 0.61% 0.79%

GO4-S3　

I1 2 1.03 1.18 0.93 1.24 B-J 0.27 0.21 0.144 0.108 0.82% 1.10%

I2 2 0.86 1.13 0.80 1.23 B-J 0.24 0.19 0.127 0.090 0.68% 0.88%

EO2-S2　

I1 1 0.78 1.05 0.82 1.30 J 0.16 0.13 0.297 0.041 0.62% 0.64%

I2 1 0.76 1.04 0.79 1.28 J 0.16 0.13 0.287 0.041 0.62% 0.64%

EO2-S3　

I1 1 0.97 1.2 1.01 1.46 B-J 0.16 0.13 0.338 0.047 0.71% 0.76%

I2 1 0.79 1.05 0.82 1.29 J 0.16 0.13 0.281 0.039 0.59% 0.64%

EO4-S2　

I1 3 0.61 0.85 0.67 1.13 J 0.13 0.10 0.179 0.071 0.54% 0.70%

I2 3 0.77 1.08 0.80 1.34 J 0.16 0.12 0.114 0.080 0.61% 0.79%

EO4-S3　

I1 3 0.69 0.91 0.76 1.20 B-J 0.13 0.10 0.201 0.080 0.61% 0.76%

I2 3 0.71 0.94 0.74 1.21 J 0.16 0.11 0.156 0.073 0.55% 0.70%

* Failure pattern is B-J when joint shear failure and beam plastic hinge has occurred and J only when joint failure occurs at performance point.

(a) GO2-S3-I1 model (b) EO4-S3-I1 model

Fig. 11. Performance point of sample buildings
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가식에 따르면 16개 모든 경우에 내력이 초과하는 것으로 나타났다. 

Table 6에서 평가된 전단내력 초과비는 성능점에서 산정된 것이므로 실

제로 전단파괴가 나타나는 것은 성능점 이전임을 예측할 수 있다. 비선형 정

적해석시 접합부에서 전단내력을 초과하기 시작하는 지붕층 변위를 정확

하게 구하기 위하여서는 접합부의 비선형 거동을 나타내는 모델을 사용하

여 비선형해석을 수행하여야 한다. 그러나 단순하게 해석 단계별 부재력을 

이용하여 접합부의 파괴 유무만을 검토할 수 있다. 예를 들어 내진설계된 2

층 건물 모델 EO2-S3-I1의 경우에 전단내력이 초과하기 시작하는 지붕층 

변위는 0.024 m(최대 층간변위비 0.39%)로 성능점시의 변위 0.047 m에 

비하여 0.59배로 감소한다. 또 내진설계된 4층 건물 모델 EO4-S3-I1의 경

우에 전단내력이 초과하기 시작하는 지붕층 변위는 0.054 m(최대 층간변

위비 0.55%)로 성능점시의 변위 0.08 m에 비하여 0.68배로 감소한다. 이

와 같이 실제로 접합부 전단내력을 초과하기 시작하는 시점은 성능점의 변

위보다 훨씬 이전에 발생하고 있음을 예측할 수 있다.

현존하는 2층 및 4층의 비내진 또는 내진설계된 보통모멘트저항골조의 

내진 성능을 평가할 때, 대부분 경우에 외부 접합부의 전단력이 내력을 초과

함을 고찰하였다. 특히 해석에서 외주접합부의 축하중응력비 0.21 이하로 

나타났으며, 이와 같이 축하중응력비가 0.2 이하인 경우에 접합부의 내력

평가 모델 선정에 신중함이 필요함을 알 수 있다. 그러나 전단내력 초과시에 

접합부의 소성변형 능력 특성에 따라 전체적인 구조물의 붕괴 기구가 변동

될 수 있으므로 정확한 예측을 위하여서는 합리적인 접합부 모델을 포함한 

비선형 해석이 필요하다.

5. 결 론

국내 건물에서 보-기둥 접합부에 횡보강근이 없는 두가지 경우, 즉 비내

진설계된 경우와 내진설계된 보통모멘트저항골조에 대하여 내진성능평가

시 접합부의 전단내력을 검토하였다. 성능점 산정은 수정 능력-스펙트럼법

을 사용하였다. 접합부의 내력 모델은 국내에서 사용하는 FEMA 356 제안

식과 뉴질랜드의 산정식을 사용하였다. 또한 이러한 산정식의 합리성을 판

단하기 위하여 기존 실험결과와 다른 연구자의 제안식과 비교하였다. 접합

부에 작용하는 전단력은 Hoffmann[10]의 방법을 따랐으나 사용된 휨모멘

트, 전단력과 축력은 비선형 정적해석 결과로부터 추출한 값을 이용하였다. 

접합부 전단력을 산정하기 위하여, 휨 모멘트로부터 발생하는 보 단면의 철

근의 인장력은 콘크리트 단면을 레이어(layer) 모델을 이용하여 계산하였

다. 본 연구에서 횡보강근이 없는 접합부를 갖는 RC 건물에 대하여, 변수를 

내진설계와 비내진설계된 경우, 2층과 4층, 지반의 조건은 S2와 S3, 내진 중

요도는 I 등급과 II등급의 16가지 경우에 대하여 건물을 설계하고 내진성능

평가를 수행하여 접합부의 내력 평가에 대한 고찰 결과는 다음과 같다.

본 연구에서 비내진설계된 건물은 비탄성 거동 이후에 성능점이 산정되

었으나 내진설계된 건물은 탄성의 영역에서 대부분 성능점이 산정되었다. 

내진성능평가시 내부 접합부는 한 가지 경우에만 내력을 초과하였으나 외

부 접합부에서는 16개 모든 경우에 내력을 초과하는 것으로 나타났다. 이는 

비내진설계된 경우뿐만 아니라 내진설계된 보통모멘트저항골조의 외부접

합부에도 손상이 발생할 수 있음을 시사한다. 따라서 보통모멘트골조의 내

진설계시에 외부 접합부에 대하여 1장에서 언급된 관련 기준들에 따라 횡

보강근 설치를 검토하여야 한다.

기존 실험과 연구 결과를 고찰한 결과, FEMA 356의 평가식은 축하중

응력비가 0.2이하인 구역에서는 접합부의 내력을 과대평가할 수 있으며 축

력을 고려하는 NZ 평가식은 비교적 안전측의 평가를 하는 것으로 나타났

다. 또한 본 연구의 16개 모델의 내진성능평가에서 외부접합부 축하중응력

비는 중력하중에 대하여 설계된 경우에 0.21이하로 나타났으며, 지진하중

에 대하여 설계된 경우에는 0.13 이하로 나타났다. 따라서 현존하는 건물에

서 외부접합부의 축하중응력비가 0.2 이하가 될 가능성이 높은 것을 감안할 

때 축하중응력비가 낮은 건물에 대한 내진성능평가시에 축력을 고려한 접

합부 전단내력 평가식을 사용하는 것이 바람직하다고 판단된다.

본 연구를 통하여 RC 골조의 내진성능평가시 접합부의 내력에 대한 평

가가 필요하며 특히 외부 접합부에 대한 평가의 필요성을 알 수 있었다. 그

러나 전단내력 초과시에 접합부의 소성변형 능력 특성에 따라 전체적인 구

조물의 붕괴 기구가 변동될 수 있으므로 정확한 예측을 위하여서는 합리적

인 접합부 모델을 포함한 비선형 해석이 필요하다. 이를 위한 해석 모델의 

개발에 대한 연구가 필요하다. 또한 본 연구는 건물이 한가지 유형의 평면과 

2층과 4층의 경우에 대한 연구로 모델의 제한성이 있으므로 스팬과 하중 등

의 변화에 대한 고려도 필요하다. 한편 국내의 철근 관행에 따른 전단내력 

검증을 위하여서는, 철근배근 상세와 축력의 변화에 따른 접합부의 실험이 

필요한 실정이다. 
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