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1. 서 론

최근 파출소, 경로당, 단독주택 등 노후 소규모 조적건물에 대한 내진성

능평가 및 보강에 대한 수요가 증가하고 있다. 이들 건물은 대부분 2층 이하

의 건물들로 중력하중에 저항하도록 설계된 비보강 조적벽체(unreinforced 

masonry walls)가 지진하중에 저항한다. 비보강 조적건물의 내진성능평

가에는 m계수법를 사용한 선형정적방법 또는 비선형정적방법(또는 푸시

오버해석)을 사용할 수 있다[1, 2]. 국내에서는 기존 건축물 내진성능평가

요령(이하 평가요령)[1]에서 비선형정적방법을 허용하지 않으므로 통상적

으로 m계수법에 의한 선형정적방법이 사용된다. 평가요령의 내진성능평

가 규정들은 미국의 ASCE 41-13[2]의 관련 규정을 토대로 제개정되었으

나, 국내 소규모 조적건물에 적합한 규정인지 여부는 충분히 확인되지 못

하였다[3]. 국내 소규모 조적건물은 구조적으로 다음과 같은 특수성을 갖

는다.

첫째, 보강조적(reinforced masonry) 건물이 주로 사용되는 미국과 달

리, 국내의 조적건물은 대부분 비보강 조적벽체로 시공되었다. 지진에 의한 

비보강조적건물의 피해사례는 전세계적으로 많이 보고되었지만, 비보강

조적구조의 내진성능에 대한 연구 결과는 상대적으로 제한적이다. 미국에

서 수행된 2층 조적건물에 대한 실험연구[4, 5]에 따르면, 비보강 조적벽체

는 수평지진하중에 의한 면내전단에 대하여 보강철근이 전혀 사용되지 않

았음에도 불구하고 어느 정도는 연성 및 에너지소산능력을 보인다. 개별 조

적벽체에 대한 실험연구에서도 이와 유사한 내진성능이 확인된다. 켄틸레

버 조적벽체(형상비 0.67-1.33)에 대한 Kang et al.[6]의 실험연구에서는 

횡변위비 2%-5%의 변형능력이 확인되었고, 형상비가 감소할수록 연성 및 

에너지소산능력이 증가하였다. 이중곡률 모멘트가 재하된 조적벽체(형상

비 0.75-2.25)에 대한 Lee et al.[7]의 실험연구에서도 횡변위비 1.5% 이상

의 변형능력이 확인되었고, Kang et al.의 켄틸레버 조적벽체 실험과 달리 

형상비가 증가할수록 변형능력이 증가하는 거동이 확인되었다. 또한 줄눈

파괴 이후 미끄럼(bed-joint sliding)이 발생하는 동안에도 축하중에 의한 

마찰거동에 의해 수평전단강도 및 에너지소산성능을 발휘하였다.  

둘째, 소규모 건물에 사용된 조적벽체는 출입문, 창호 등 크고 작은 개구

부에 의하여 다수 분절된다. 상당수의 분절벽체들은 형상비가 1.5를 초과하

는 세장한 조적벽체로서 주로 강체회전(rocking) 및 단부압괴(toe crushing)

에 의해 파괴되며 전단강도가 크지 않다. 반면 형상비가 1.5이하인 조적벽

체는 주로 가로줄눈파괴를 보이며 전단강도가 상대적으로 크다. 이처럼 형

상비와 파괴모드가 상이한 조적벽체들이 혼재된 조적건물에서 선형해석
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기반 m계수법에 의한 내진성능평가는 그 정확성에 한계가 있을 수밖에 

없다. 

셋째, 국내 조적건물은 통상 철근콘크리트(RC) 바닥슬래브와 테두리보

를 갖는다. 이러한 RC바닥구조는 조적벽체를 하나로 묶는 강체격막(rigid 

diaphragm)으로 역할을 한다. Park[8]의 해석연구에 따르면, 격막 강성이 

감소할수록 지진손상이 증가하며, 격막작용은 개구부에 의한 지진손상을 

완화하는데 기여할 수 있다. Kim and Oh[9] 또한 강체격막이 산재된 조적

벽체 사이에서 지진하중을 전달하고 면외방향 변형을 줄일 수 있음을 보고

하였다. 다만, 강체격막은 비틀림거동을 증가시킬 수 있으므로 주의가 필요

하다. 

이상에서 살펴본 바와 같이 국내 저층 조적건물은 개구부 주변의 분절된 

조적벽체에 의해 강도, 변형능력 등 내진성능이 크게 영향을 받을 수 있으

며, 따라서 선형해석 기반의 m계수법은 형상비가 다른 조적벽체간 힘의 재

분배를 고려하지 못하므로 그 적용성에 한계가 있을 수 있다. 

이 연구에서는 저층 조적건물을 위한 선형해석기반 m계수법의 적정성

을 조사하였다. 먼저, 평가요령 및 ASCE 41-17[10]에 제시된 조적벽체

의 파괴모드별 전단강도를 검토하였다. 저층 파출소 건물에 대하여 내진

성능을 평가하고, 개구부의 영향과 힘기반 m계수법에 의한 선형평가의 

한계를 논하였다. 마지막으로 비선형정적절차에 따라 조적건물의 내진성

능을 재평가하고, 저층 조적건물을 위한 내진성능평가 고려사항을 제안

하였다.

2. 조적벽체의 전단강도 

이 절에서는 평가요령 및 ASCE 41-17[10]에 제시된 조적벽체의 파괴

모드별 전단강도를 검토하였다[4].

2.1 파괴모드 및 전단강도

조적벽체의 파괴모드는 강체회전(rocking), 단부압괴(toe crushing), 

가로줄눈파괴(bed-joint sliding) 및 대각인장파괴(diagonal tension)로 

구분할 수 있다. Fig. 1(a)와 같이 RC 슬래브 및 테두리보에 의해 상하 경계

가 구속된 조적벽체에서 파괴모드별 전단강도는 다음과 같다(  = 한 층에

서 조적벽체의 유효높이, = 조적벽체 단면길이, 


 = 조적벽체 자중, 


 

= 조적벽체 상부로부터 전달되는 수직하중).

2.1.1 강체회전 전단강도()

강체회전은 Fig. 1(b)와 같이 인장측 단부에서 수평인장균열이 발생하

면서 나타나는 파괴모드이다. 횡하중( )에 의한 시계방향 모멘트와 수직

하중(


 및 


)에 의한 반시계방향 모멘트가 평형조건을 만족해야 한다. 

상하 경계에 작용하는 벽체 압축력의 중심거리를 0.9 로 가정한다면(또는 
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Fig. 1. Failure modes and shear strengths of masonry walls
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압축력 중심과 벽체 최외단까지의 거리를 0.05 로 가정한다면), 모멘트 평

형원리에 의해 강체회전에 의한 전단강도 ( )는 다음과 같이 계산된다.

 



⋅


⋅



(1)

 








(2)

단곡률 모멘트가 작용되는 켄틸레버 조적벽체에서는 상부 경계에 압축

대가 형성되지 않으므로 식 (2)에 의한 에 계수 0.5를 곱하여 강체회전 

전단강도를 계산한다. 

2.1.2 단부압괴 전단강도(

)

단부압괴는 Fig. 1(c)와 같이 압축측 단부에서 조적벽체가 압괴되면서 

발생한다. 횡하중()에 의한 시계방향 모멘트와 수직하중(


 및 


)에 

의한 반시계방향 모멘트가 평형조건을 만족해야 한다. 상하 경계에서 조적

벽체의 단면압축응력 분포를 0.7′의 직사각형 응력블록으로 가정하면

[4], 모멘트 평형원리에 의해 단부압괴에 의한 전단강도 ()는 다음과 같

이 계산된다.

  








  (3)


 








 
  (4)

여기서, 는 압축대의 중립축깊이로서 아랫 경계면에서 수직하중의 평형

조건으로부터 다음과 같이 계산된다. 


′







′


 (5)

여기서,  = 수직하중(


 및 


)에 의해 조적벽체 하단에 작용하는 평균

압축응력, ′= 조적벽체의 압축강도,   = 조적벽체 두께이다. 식 (5)를 

식 (4)에 대입하여 다음과 같다.


 








 ′
  (6)

식 (2)의 과 식 (6)의 는 그 형태가 유사한데, 이는 Fig. 1(b)와 

1(c)에서 보듯이 과 가 동일한 모멘트 평형조건으로부터 유도되기 

때문이다.   > 0.07′인 경우(즉, 조적벽체의 축하중이 큰 경우)에는 단

부압괴가 지배적이고,   ≤ 0.07′인 경우에는 강체회전이 지배적이다. 

참고로, ASCE 41-17에서는 조적벽체의 비선형 모델링시 단부압괴를 별

도의 파괴모드로 구분하지 않고 강체회전파괴의 잔류거동으로 모델링한

다[2], [4], [11].

2.1.3 가로줄눈파괴 전단강도()

가로줄눈파괴는 Fig. 1(d)와 같이 수평줄눈을 따라 발생하는 미끄럼파

괴이다. 줄눈이 파괴되기 이전의 초기거동에서는 주로 줄눈과 조적개체 사

이의 점착력에 의해 수평전단에 저항한다. 하지만 일단 줄눈파괴가 발생하

면, 점착력은 대부분 소멸하고 주로 연직하중에 의한 접합면 마찰에 의해 수

평전단에 저항한다. 줄눈파괴 이후의 마찰계수를  = 0.5로 가정하면, 가로

줄눈파괴 전단강도( )는 다음과 같이 계산된다.

 
 (7)

식 (7)은 Fig. 1(d)와 같이 줄눈파괴가 벽체 상부에서 발생하는 것을 가

정하므로, 자중을 제외한 축하중(


)만을 접합면 연직하중으로 고려한다. 

가로줄눈파괴는 다음과 같은 특징을 갖는다. 

∙ 모르타르줄눈과 조적개체 사이의 점착력이 관여하는 초기 가로줄눈파괴

강도(′)는 줄눈전단강도( )에 벽체 단면적(=   )의 곱으로 정

의된다. 

′
  (8)

여기서, 는 줄눈전단강도의 평균값으로 실험을 통해 결정하거나 또는 

공인된 값을 사용한다.

∙ 통상적으로 식 (8)의 ′는 식 (7)의 보다 클 수 있지만, 조적벽체에 

상당한 손상이 발생된 것으로 간주하는 인명안전 또는 붕괴방지 성능수

준에서는 줄눈파괴 이후의 수평전단강도인 식 (7)의 를 사용해야 한

다[1, 2].

∙접합면 마찰저항인 는 면외전도 등에 의해 조적벽체가 축하중 재하

능력을 소실하지 않는 한 유지되므로, 가로줄눈파괴는 연성 파괴모드로 

볼 수 있다[1, 2]. 또한 마찰저항은 하중방향에 관계없이 작용하므로 주기

하중 하에서 에너지소산에 기여할 수 있다. 

2.1.4 대간인장파괴 전단강도()

대각인장파괴는 강한 줄눈, 약간 조적개체로 시공된 조적벽체에 큰 축응

력()이 작용할 때 Fig. 1(e)와 같이 사인장균열이 일어나면서 발생한다. 

모어 응력원(Mohr’s stress circle)에서 주인장응력()이 조적벽체의 사

인장강도( )에 도달할 때 사인장균열이 발생한다고 가정하면, 균열 시점

의 전단응력( )은 다음과 같이 정의된다. 

 












  (9)

 






(10)



한국지진공학회 논문집 | 26권 1호 (통권 제145호) | January 2022

4

평가요령 및 ASCE 41-17의 대각인장파괴 전단강도( )는 식 (10)에 

의한 전단응력에 벽체 형상을 고려한 (= / , 0.67≤≤1.0)계수와 벽

체 단면적( )을 곱하여 정의된다.

   





  (11)

대각인장파괴는 줄눈 및 조적개체를 가로질러 발생하는 경사균열파

괴이므로, 통상 줄눈보다는 주로 조적개체의 인장강도와 관계된다. 따라

서 는 판상형 조적벽체 시편(masonry wallet)에 대한 사인장시험으

로 구한 값을 사용해야 한다. 다만, 실험값이 없을 경우 평가요령 및 ASCE 

41-17에 따라 설계기준 줄눈전단강도(
, 또는 하한값)를 사용할 수 있

다. 식 (11)은 Turnek and Sheppard[12]에 의해 0.67≤/ ≤1.0 범위에

서 검증된 식이며, 따라서 ASCE 41-17 C11.3.2.2.4에서는 /< 0.67 및 

/>1.0인 경우에 대해서만 적용하도록 권고한다. 

2.2 설계변수에 따른 전단강도

식 (2), (6), (7), (11)의 조적벽체 전단강도를 조적벽체의 단면적( )으

로 나누어 전단응력의 형태로 나타내면 다음과 같다. 

 



 








(12)

 



  







 ′
  (13)

 





 (14)

 



  





  ≤≤ (15)

식 (12)~(15)에서, 

는 중력하중조합 1.1(DL+0.25LL)에 의해 조적

벽체의 상부 경계에 작용하는 축응력이고, 

는 자중에 의하여 해당 층에

서 더해지는 축응력이며, 는 (


+


)으로 정의된다(Fig. 1(a) 참조). 

축응력과 형상비에 따른 조적벽체의 지배적인 파괴모드와 전단강도를 

평가하기 위하여 변수연구를 수행하였다. 일정한 유효높이   = 1,200 mm

에 대하여 벽체 단면길이를 = 500 ~ 1,500 mm (형상비  / = 2.4 ~ 0.8 

및 /  = 0.42 ~ 1.25) 범위에서 증가시키며 파괴모드별 전단강도( , , 

  및  )를 비교하였다. Kang et al.[6]의 연구에 따르면, 국내 저층 조적

건물에 작용하는 축응력(


)은 평균적으로 1층 건물에서 0.089 MPa, 2층 

건물의 1층 벽체에서 0.259 MPa 이다. 조적벽체의 밀도는 약 2.1 tf/m3이

므로, 자중에 의한 축응력은 


 = 0.031 MPa (  = 1,200 mm 적용)이다. 

조적상태 ‘보통’ 및 수직/수평 줄눈 시공상태 ‘밀실’에 대하여 조적벽체의 

설계기준 압축강도와 수평줄눈 전단강도는 평가요령[1]에 따라 각각 ′ = 

4.1 MPa 및 
 = 0.14 MPa로 사용하였다. 

Fig. 2는 단면길이 (또는 / )에 따른 수평전단강도  , ,   및 

의 변화 추이를 보여준다. Fig. 2(a)는 축응력이 작은 1층 건물에 대한 강도

이고, Fig. 2(b)는 축응력이 상대적으로 큰 2층 건물의 1층 벽체에 대한 강

도이다. 식 (15)에 따라 를 산정할 때, /< 0.67인 경우에는  = 0.67

을 적용하고 />1.0인 경우에는  = 1.0을 적용하였다. 파괴모드별 조적

벽체의 전단강도는 다음과 같은 경향을 보였다. 

∙ 2층 건물의 1층 벽체에서 형상비가 1.8을 초과하는 경우를 제외하고, 모

든 조적벽체에서 지배적인 파괴모드는 가로줄눈파괴로 나타났다. 가로

줄눈파괴 전단강도( )는 형상비에 관계없이 일정하였고, 축응력(


)

에 비례하여 중가하였다. 

∙ 강체회전( ) 및 단부압괴()에 의한 전단강도는 벽체길이()에 비례하

여 증가하였다. 식 (12)에 의한 과 식 (13)에 의한 는 모두 축응력에 

비례하여 전단강도가 증가하였다. 축응력이 작은 1층 건물(즉, Fig. 2(a))

에서는 이 보다 작고, 축응력이 상대적으로 더 큰 2층 건물에서는 

이 보다 약간 컸다. 하지만, 두 파괴모드의 전단강도는 유의미한 차이

를 보이지 않았다.

∙ 식 (15)에 의한 대각인장파괴 전단강도( )는 0.67≤/ ≤1.0 범위에
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Fig. 2. Variation of masonry shear strengths with wall length (aspect ratio)
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서 벽체길이()에 비례하여 증가하였다. 강체회전 및 단부압괴와 달리, 1

층 건물에서는 가 다른 파괴모드의 전단강도에 비해 컸다. 하지만 2층 

건물에서는 증가된 축응력( = 0.29 MPa)에 의해   및 가 증가되었

고, 그 결과 는   및 와 동등한 수준으로 평가되었다. 이는 ASCE 

41-17에서 설명된 바와 같이, 대각인장파괴가 큰 축하중이 작용할 때 발

생하는 파괴모드임을 의미한다.

2.3 개구부의 영향

조적벽체의 유효높이( )는 층고와 다르며, ASCE 41-17[10], Moon[4]

에 따르면 인접한 개구부 형태 및 하중방향의 영향을 받는다. ASCE 41-17

에는 Fig. 3과 같이 개구부 모서리로부터 30° 각도로 시작된 휨균열에 근거

하여 를 정의하는 방법을 소개하고 있는데, 이 경우 는 하중방향에 관

계없이 동일하므로 사용하기 편리하다. 이 연구에서는 Fig. 3에 따라 를 

정의한다.

3. m계수를 이용한 선형평가

3장에서는 m계수법을 사용한 평가요령의 선형절차에 따라 2층 조적건

물의 내진성능을 평가하고, 그 결과를 바탕으로 문제점을 분석하고 개선안

을 도출하였다.

3.1 모델링 및 구조해석

Fig. 4는 평가 대상 조적건물을 보여주는데, 평면치수가 7,400 mm x 

7,900 mm인 건물로서 계단실 옥탑층이 포함된 2층 건물이다. 1층 및 2층

의 층고는 각각 3,200 mm와 3,000 mm이고 지상으로부터 옥탑층 지붕까

지 건물 전체높이는 8,800 mm이다. 각층 바닥에는 두께는 RC슬래브(강체

격막)가 설치되었고, 슬래브 아래에는 바닥하중을 지지하기 위하여 RC보

가 건물평면 경계와 내부에 사용되었다. 슬래브 및 바닥보로부터 전달되는 

중력하중은 건물 내외부의 조적벽체(두께 1.0B, 190 mm)에 의해 지지된

다. 건물 외벽을 구성하는 조적벽체에는 크고 작은 개구부가 존재하며, 주

요 치수는 Fig. 4를 참고한다. 현장조사에 의한 콘크리트 압축강도는   = 

27.9 MPa이고, 조적벽체 압축강도는 ′= 4.1 MP로 가정하였다. 

구조체 자중 이외에 바닥 고정하중으로는 사무실, 화장실, 계단, 지붕 등 

용도에 따라 DL = 5.18~6.42 kN/m2(슬래브 자중 포함)을 적용하였고, 활

하중으로는 LL = 1~3 kN/m2을 적용하였다. 지진구역 I, 유효지반가속도  

= 0.19, 지반종류  , 내진등급 I, 및 중요도계수 1.2로부터 구한 단주기 및 

1초주기 설계스펙트럼가속도는 각각 


 = 0.481 및 
= 0.204이고, 

여기에 반응수정계수 1.0을 적용하여 구한 의사지진력은 Table 1과 같다.

Fig. 4(b)는 대상 조적건물의 MIDAS-GEN 해석모델을 보여주는데, 개구

부 형상을 고려하는 방법에 따라 Model 1과 Model 2로 구분하였다. Model 

1은 개구부 하부의 허리벽과 상부의 수벽을 모두 삭제한 해석모델로서, 조

적벽체를 층단위로 간편하게 모델링할 수 있어 실무에서 일반적으로 사용

30
o

30
o

30
o

30
o

Wall 1

Wall 2

Wall 3

e
h

e
h

e
h

Masonry test image source: ASCE 41-17

Fig. 3. Effective height of masonry walls and wall piers

Fig. 4. Two-story masonry building with roof top assessed in this study

Table 1. Seismic forces of 2-story masonry building 

Floor 

No.

Eff. story 

weight

 , kN

Height 

from GL 

 , m

Story 

force

  , kN

Story 

shear

 , kN

Overturning 

moment

 , kN‐m

Roof 193 8.8 164 - -

3 F 681 6.2 406 164 426

2 F 853 3.2 262 570 2,140

1 F - - - 832 4,800
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된다. 이와 달리, Model 2는 실제 개구부 형상에 따라 허리벽 및 수벽을 반

영한 해석모델로서, 실제 벽체와 유사한 모델링이 가능하지만 층간에 절점

이 있고 요소가 분할되므로 사용하기에 다소 불편하다. 두 해석모델 모두 조

적벽체에는 벽요소(wall element)로 사용하였고, RC 바닥보에는 보기둥

요소(beam-column element)를 사용하였으며, 슬래브는 별도로 모델링하

지 않고 ‘강체격막’으로 고려하였다. RC보의 탄성계수로는  = 25,800 

MPa를 사용하였고, 조적벽체의 탄성계수 및 전단탄성계수로는 각각  = 

820 MPa 및  = 328 MPa(= 0.4 )를 사용하였다. 참고로, 이 연구에

서는 조적벽체의 휨강성 및 전단강성을 모두 비균열강성으로 고려하였으

나, 더 정확한 평가를 위해서는 균열을 고려한 유효강성을 사용하는 것이 바

람직하다. Fig. 4에서 벽체들의 유효강성은 형상비에 따라 다를 수 있는데, 

선형해석에서 각 벽체가 부담하는 지진력은 벽체간 상대적인 강성 차이에 

의해 결정된다. 따라서 신뢰성있는 선형평가를 위해서는 향후 형상비에 따

른 조적벽체의 유효강성에 대한 연구가 필요할 것으로 판단된다.

Fig. 5는 Model 1과 Model 2에 대하여 선형해석으로 구한 1층 벽체의 

전단력을 비교한다. 두 해석모델 모두 층지진하중()으로 Table 1의 의

사지진력을 사용하였다. 명확한 분석을 위하여, 지진해석은 방향 및 방

향 지진하중을 구분하여 수행하였다. 즉, 방향 지진하중조합 1.1(1.0DL+ 

0.25LL)+1.0EX에 의해 Model 1과 Model 2의 방향 벽체에 발생된 전단

력을 각각 Fig. 5(a1)와 5(a2)에 나타냈고, 방향 지진하중조합 1.1(1.0DL+ 

0.25LL)+1.0EY에 의해 방향 벽체에 발생된 전단력을 각각 Fig. 5(b1)과 

5(b2)에 나타냈다. 창호 하부 허리벽과 창호 상부 수벽이 벽요소로 직접 모

델링된 Model 2에서는 상대적인 횡강성 증가로 인해 X-a 열, X-c 열, Y-a 

열, Y-c 열 벽체들의 전단력 및 지진력 분담율이 Model 1에 비해 커졌다. 

예를 들어, X-c 열 벽체들의 지진력 분담율은 Model 1에 대해 23.5%로부

터 Model 2에 대해 32.0%로 증가하였고(Fig. 5(a) 참조), X-c 열 벽체들의 

지진력 분담율은 Model 1에 대해 25.9%로부터 Model 2에 대해 30.8%로 

증가하였다(Fig. 5(b) 참조).

3.2 선형평가 결과

Table 2 및 Table 3은 각각 Model 1 및 Model 2의 각 조적벽체에 대하

여 m계수법에 의한 선형평가 결과를 보여준다(성능수준 = 인명안전). 

방향 지진하중조합 1.1(1.0DL+0.25LL)+1.0EX에서는 X1, X6, X7, X8

을 제외한 방향 벽체들에 대해 평가하였고, 방향 지진하중조합 1.1 

(1.0DL+0.25LL) +1.0EY에서는 Y4, Y5를 제외한 방향 벽체들에 대해 

평가하였다. 평가에서 제외된 X1, X6, X7, X8, Y4, Y5 벽체들은 직각방향 

교차벽의 단부에 위치하는 단면길이가 짧은 벽체로서 횡력저항성능이 제

한적이다. 따라서 내진성능평가에서 제외하였다. Table 2 및 Table 3에는 

각 벽체들의 단면길이 (), 유효높이( ), 구조해석 결과값(전단력  및 축

응력 


), 파괴모드(강체회전 R, 단부압괴 TC 및 줄눈파괴 BJS) 및 공칭전

단강도( ), m계수, DCR(=  / , demand-to-capacity ratio)을 정리

Fig. 5. Wall shear forces by linear elastic analysis for seismic load combinations 
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하였다. 유효높이의 경우, Model 1에서는 모든 벽체에 대해 일률적으로 

  = 3,200 mm를 적용하였고 Model 2에서는 개구부 형상을 고려하여 벽

체별로 Fig. 3에 따라 결정된 값을 유효높이로 사용하였다. 평가요령의 m

계수법에 따르면 DCR값이 m계수값을 초과할 경우, 해당 조적벽체는 성능

수준을 만족하지 못하는 것으로 판정하였다. DCR이 의 평가에는 2.1에 

제시된 4가지 파괴모드 중 대각인장파괴를 고려하지 않았는데, 그 이유는 

Fig. 2에서 보듯이 축하중이 크지 않은 2층 이하의 조적건물에서 대각인장

파괴는 지배적인 파괴모드가 아니기 때문이다[2].

Model 1 및 Model 2의 내진성능평가 결과는 다음과 같다.

∙ Model 1의 경우 Table 2에서 보듯이 ‘불만족(NG)’으로 평가된 벽체들

은 형상비가  /≥1.94 이상으로 강체회전(R) 및 단부압괴(TC)가 지배

적인 파괴모드였다. 이와 달리, ‘만족(OK)’으로 평가된 벽체들은 형상비

가  / ≤ 1.45인 낮은 벽체들로서 ‘가로줄눈파괴’가 지배적인 파괴모드

였다. 

∙ Model 2의 경우에도 Table3에서 보듯이 형상비가  / ≥ 1.54인 벽체

들이 ‘불만족(NG)’으로 평가되었다.

∙ Model 1에서 ‘불만족(NG)’으로 평가된 벽체들이 대부분 Model 2에서

도 ‘불만족(NG)’으로 평가되었다는 점에서 두 해석모델의 선형평가 결

과에는 큰 차이가 없었다. 하지만, 개별벽체들의 파괴모드와 전단강도

( )는 선형해석 부재력(


 및  ) 및 유효높이( )가 변경됨에 따라 유

의미한 차이를 보였다. 예를 들어, Model 1과 비교하여 Model 2에서 

X11 및 Y2의 파괴모드는 유효높이( )가 감소한 결과 힘지배거동인 단

부압괴로부터 변형지배거동인 가로줄눈파괴로 변경되었고, X2, X3, Y2

에서는 전단강도 ( )가 크게 증가하였다.

3.3 선형평가에 대한 고려사항

Table 2 및 Table 3의 선형평가 결과는 조적건물의 내진평가시 개구부 

주변 벽체에 주의해야 함을 보여준다. 개구부 사잇 벽체(또는 벽기둥, wall 

pier)들은 통상 형상비( /)가 2 이상인 세장한 벽체로서 대체로 단부압괴 

및 강체회전에 의해 지배되는 거동을 보인다. 이러한 세장한 벽체들은 수평

지진력에 대한 분담율은 낮지만 중력하중에 대한 분담율은 상대적으로 높

다(즉, Table 3에서 X2, X3 및 Y2는 축응력 

가 다른 벽체들보다 높다). 

따라서 이들 벽체가 파괴되면 전체 건물이 중력하중에 대해 불안정해질 수 

있다. 이처럼 개구부 주변 벽체들의 정확한 평가를 위해서는 ASCE 41-17

에서 권고하는 바와 같이 구조해석 및 유효높이( ) 산정에 실제 조적벽체

의 개구부 형상을 고려하는 것이 바람직하다. 

Table 2. Assessment results of masonry walls on 1st floor: Model 1

Wall no.
1.1 (1.0DL+0.25LL) + 1.0EX 1.1 (1.0DL+0.25LL) + 1.0EY

X2 X3 X4 X5 X9 X10 X11 X12 Y1 Y2 Y3 Y6 Y7 Y8 Y9

, mm 1100 900 800 1200 3100 3100 1650 1350 900 1200 1300 3600 2200 2200 2200

 , mm 3200 3200 3200 3200 3200 3200 3200 3200 3200 3200 3200 3200 3200 3200 3200



, MPa 0.70 0.74 0.37 0.12 0.23 0.41 0.26 0.18 0.35 0.47 0.14 0.28 0.23 0.18 0.16

Aspect R.  2.91 3.56 4.00 2.67 1.03 1.03 1.94 2.37 3.56 2.67 2.46 0.89 1.45 1.45 1.45

 , kN
35

(TC)

24

(TC)

12

(TC)

12

(R)

68

(BJS)

121

(BJS)

41

(TC)

21

(TC)

15

(TC)

33

(TC)

15

(R)

94

(BJS)

49

(BJS)

37

(BJS)

34

(BJS)

m-factor 1.00 1.00 1.00 3.75 3.00 3.00 1.00 1.00 1.00 1.00 3.75 3.00 3.00 3.00 3.00

 , kN 80 63 48 51 137 178 110 69 45 94 76 234 118 98 100

DCR 2.29 2.63 4 4.25 2.01 1.47 2.68 3.29 3 2.85 5.07 2.49 2.41 2.65 2.94

Judge NG NG NG NG OK OK NG NG NG NG NG OK OK OK OK

Table 3. Assessment results of masonry walls on 1st floor: Model 2

Wall no.
1.1 (1.0DL+0.25LL) + 1.0EX 1.1 (1.0DL+0.25LL) + 1.0EY

X2 X3 X4 X5 X9 X10 X11 X12 Y1 Y2 Y3 Y6 Y7 Y8 Y9

, mm 1100 900 800 1200 3100 3100 1650 1350 900 1200 1300 3600 2200 2200 2200

 , mm 1800 1700 1700 3200 3000 3200 3200 3200 1700 1200 2000 3200 3200 3200 3200




, MPa 0.78 0.69 0.47 0.09 0.24 0.40 0.25 0.22 0.44 0.63 0.21 0.31 0.23 0.19 0.18

Aspect R.  1.64 1.89 2.13 2.67 0.97 1.03 1.94 2.37 1.89 1.00 1.54 0.89 1.45 1.45 1.45

 , kN
66

(TC)

44

(TC)

27

(TC)

9

(R)

72

(BJS)

119

(BJS)

40

(BJS)

24

(TC)

33

(TC)

72

(BJS)

25

(BJS)

105

(BJS)

48

(BJS)

40

(BJS)

37

(BJS)

m-factor 1.00 1.00 1.00 3.75 3.00 3.00 3.00 1.00 1.00 3.00 3.00 3.00 3.00 3.00 3.00

 , kN 75 55 69 40 179 156 74 48 62 112 82 235 89 81 82

DCR 1.14 1.26 2.55 4.26 2.49 1.31 1.87 2 1.88 1.56 3.23 2.25 1.85 2.03 2.22

Judge NG NG NG NG OK OK OK NG NG OK NG OK OK OK OK
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한편 Table 2 또는 Table 2의 선형평가 결과에 따라 예제 조적건물의 내

진보강 계획을 수립한다면, 개구부 주변의 작은 벽체 위주로 내진보강이 이

루어져야 한다. 문제는 이처럼 작은 벽체 위주의 내진보강만으로는 전체 건

물의 횡력저항성능 개선을 기대하기는 어렵다는 것이다. 이는 선형해석에 

기반한 m계수법만으로는 조적건물의 내진성능을 정확히 평가하기 어려우

며 특히 내진보강 계획을 수립할 때에는 각별히 주의해야 함을 시사한다. 

Table 3에서 ‘불만족(NG)’으로 평가된 벽체들은 주로 개구부로 인해 

벽체들이 세분된 X-a열 및 Y-a열에서 있으며 형상비( /)가 1.5 이상이다

(Fig. 5 참조). 이러한 세장한 조적벽체는 대부분 힘지배 파괴모드인 단부

압괴(TC)에 의해 지배되는 것으로 평가되어 선형평가에서 m계수값 1.0을 

적용받았다. 한편, ASCE 41-17 및 Moon[4]에 따르면 단부압괴는 강체회

전파괴 이후에 압축측 단부에서 응력이 집중하여 발생하는데, 이는 일종의 

변형지배 단부압괴에 해당한다. ASCE 41-17에서는 조적벽체가 큰 축응

력을 받을 때 발생하는 힘지배 단부압괴를 강체회전파괴 이후 발생하는 변

형지배 단부압괴와 구분하도록 규정하지만, 실상 비선형평가절차에서는 

단부압괴를 변형지배 강체회전파괴 이후의 잔류거동으로 모델링하도록 가

이드한다. 이는 선형절차와 비선형절차에 의한 조적건물의 내진성능평가 

결과가 다를 수 있음을 시사한다. 특히 국내 조적건물의 경우 대부분 2층 이

하이므로 조적벽체에 작용하는 축응력 수준이 높지 않다는 점을 감안할 때, 

독립적인 힘지배 단부압괴보다는 강체회전파괴 이후의 잔류거동으로서 변

형지배 단부압괴가 발생할 가능성이 높다.

4. 비선형정적평가

4.1 조적벽체의 비선형 모델링

4장에서는 3장의 조적건물에 대하여 CSI Perform 3D[13]를 사용한비

선형정적해석(pushover analysis, 푸시오버해석)을 통해 내진성능을 재평

가하였다. 비선형 모델링은 1층 조적벽체(벽기둥 포함)에만 적용하고 2층 

및 옥탑층의 조적벽체에는 선형해석에서와 같이 탄성 벽요소(general wall 

element,  = 820 MPa 및  = 328 MPa 적용)를 적용하였다. Fig. 6은 

예제건물의 CSI Perform 3D 모델링 이미지를 보여주는데, Fig. 3(b)의 

Model 2와 같이 실제 개구부의 형상과 치수와 동일하게 요소를 분할하였

다. 1층 벽체에서 창호 하부의 허리벽 1,000 mm와 창호 상부의 수벽 1,000 

mm에는 2층 및 옥탑층 조적벽체와 동일하게 탄성 벽요소를 적용하였고, 

중간 1,200 mm 구간에 대해서만 비탄성 벽요소가 적용되었다. 참고로, 이 

연구는 저층 조적건물의 내진성능평가에 대한 사례연구로서 간편하고 명

확한 분석을 위해 비선형모델링은 1층 조적벽체에만 적용하였고, 2층 및 옥

상층의 조적벽체는 모두 탄성거동으로 모델링되었다. 1층 조적벽체의 상부 

수벽과 하부 허리벽 또한 실험문헌[4]에 소개된 경미한 손상 수준을 참고하

여 탄성거동으로 모델링되었다. 

유효높이( ) 구간에서 강체회전, 단부압괴 및 가로줄눈파괴에 의한 조

적벽체의 횡거동은 비탄성 벽요소 내부에 별도 전단힌지요소(shear hinge 

element)를 설치하여 고려하였다. 이러한 비탄성 전단힌지요소의 파괴모

드별 힘-변형 관계는 ASCE 41-17에 따라 Fig. 7과 같이 정의하였다. 조적

벽체의 파괴모드는 강체회전, 단부압괴, 가로줄눈파괴 및 대각인장파괴로 

구분되지만, 비선형 모델링에는 변형지배거동인 강체회전 및 가로줄눈파

괴를 중심으로 힘-변형 관계를 정의한다. 단부압괴는 강체회전 거동의 잔류

강도로 고려되며, 대각인장파괴는 이 예제건물의 지배적인 파괴모드가 아

니므로 제외하였다(3장 참조). Fig. 7에서 조적벽체의 초기 횡강성()은 

ASCE 41-17에 따라 다음과 같이 산정하였다.


















(16)

여기서,   = 조적벽체의 비균열 단면2차모멘트이다. 1층 조적벽체들은 상

대적으로 강건한 바닥기초와 상부골조에 의해 상하 경계가 회전에 대해 구

속된 것으로 간주할 수 있으므로, 식 (16)에서 역대칭모멘트에 대한 휨강성
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Fig. 7. Force-deformation relationships of unreinforced masonry walls and wall piers
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Fig. 6. Perform 3D modeling of masonry buildings
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을 적용하였다. 참고로, Fig. 7의 파괴모드별 힘-변형 관계는 실험으로부터 

계측되는 휨변형 및 전단변형이 모두 포함된 변형이므로, 벽요소에서는 휨

거동이 별도로 고려되지 않아야 한다. 따라서 비탄성 벽요소에서 휨거동을 

모사하는 파이버요소들에는 매우 큰 탄성강성(즉, 1,000 )를 할당하여 

휨변형이 발생하지 않도록 하였다. 

Fig. 7(a)의 강체회전-단부압괴에 의한 힘-변형 관계에서, 단부압괴 잔

류강도에 도달하는 변형 은 역대칭 곡률 분포를 바탕으로 다음과 같이 

산정하였다[4, 5](Fig. 1(c) 참조).










(17)

 



 

 (18)

여기서, 는 조적벽체의 극한압축변형률로서 근사적으로 0.0035 mm/mm

를 사용하고, 는 직사각형 응력블록(0.7′)에 대한 압축대깊이로서 식 

(5)에 의해 계산한다. 

각 조적벽체의 전단강도  , , ′, 는 각각 식 (2), (6), (7), (8)

로부터 산정하였다(조적벽체의   = 0.14 MPa 적용[1]). 예제건물에서 

X1, X3, X4, X12, Y1 벽체는 초기강도인 강체회전파괴 강도( )보다 잔

류강도인 단부압괴강도()가 대부분 작으므로, 단부압괴 벽체들의 힘-변

형 관계는 Fig. 7(a)와 같이 항복 이후 강도가 점진적으로 감소하는 형태로 

정의되었다. 다만, 과 의 차이가 크지 않아 항복 이후 강도 저하는 크

지 않았다. 나머지 가로줄눈파괴 벽체들은 Fig. 7(b)에 따라 힘-변형 관계를 

정의하였다. 다만, 줄눈전단강도( )를 평가요령의 하한값(설계기준값)

인 0.14 MPa로가정한 결과, 일부 벽체에서 초기강도(′)보다 종국강도

( )가 더 컸다. 그러한 벽체에서 가로줄눈파괴에 의한 힘-변형 관계는 

Fig. 7(b)와 달리 항복 이후에도 강도가 증가하는 형태로 모델링되었다(즉, 

′< ) .

참고로, ASCE 41-17에 따라 Fig. 7(a) 형태로 정의된 강체회전 및 단부

압괴에 의한 조적벽체의 힘-변형 관계는 유효높이 기준 횡변위비(/ )가 

1-2% 수준의 연성거동으로 평가되었다. 이러한 연성적인 힘-변형 관계는 

기존 실험연구[6, 7] 및 해석연구[11]에서도 확인된다. 

4.2 푸시오버해석 및 성능판정

예제건물에 대한 푸시오버해석 결과는 Figs. 8(a) 및 9(a)에 나타냈다. 

모드해석에 의한 각 방향의 진동모드가 거의 커플되지 않으므로, 편의상 푸

시오버해석은 방향 및 방향 지진하중에 대해 독립적으로 수행하였다. 횡

하중 패턴은 Table 1에 정리한 층지진하중 패턴을 따랐고, 1층, 2층 및 옥상

층 지붕의 질량중심에 횡하중을 가하였다. Fig. 8에서 방향 및 방향 푸시

오버곡선(pushover curve)은 각각 코너 A 및 B에서 측정한 횡변위를 지상

높이(= 6,200 mm)로 나눈 횡변위비와 1층 전단력의 관계이다. Fig. 7에 따

라 정의된 개별 조적벽체의 힘-변형 관계는 최소한 횡변위비 1.0% 이상인 
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연성거동이지만, 대부분의 변형이 1층의 개구부 구간(높이 1,200 mm)에 

집중된 결과 조적건물 전체로는 2층 지붕 기준 횡변위비 0.2% 수준에서 급

격한 강도 저하가 발생하는 매우 제한적인 연성거동을 보였다. Fig. 5에서 

각 방향으로 조적벽체 배치 및 수평지진력 분포가 유사하므로, Fig. 8의 

방향 및 방향 성능곡선은 큰 차이를 보이지 않았다. 

방향 및 방향 설계지진에 대한 성능점을 각각 Figs. 8(a)와 9(a)에 표

시하였다. 또한 각 방향별 주요 벽체에 대하여 힘-변형 관계와 성능점에서

의 응력 및 변형을 Figs. 8(b)와 9(b)에 나타냈다. 조적벽체의 성능점은 CSI 

Perform 3D에서 제공하는 FEMA-356 기반 변위계수법(Displacement 

Coefficient Method)에 따라 결정하였다. 비선형평가에서는 방향 및 

방향 모두 항복 후 연성거동을 보이는 구간에서 성능점에 도달하였다. 이는 

예제건물의 2층 조적건물이 안정적으로 횡력저항성능을 유지하면서 목표

성능을 만족할 수 있음을 보여주는 결과로서, 강도 기반 m계수 선형평가에

서 목표성능 ‘불만족’으로 평가된 것과 대비된다. 이러한 비선형평가 결과

가 실제 거동에 부합하는지에 대해서는 다음과 같은 사항에 대하여 추가 연

구가 필요하다. 

첫째, 성능점 산정 방식에 따라 조적벽체의 내진성능 평가 결과가 달라

질 수 있다. 변위계수법을 사용한 Figs. 8과 9에서는 성능점이 항복 이후 

형성되었다. 이와 달리, CSI Perform 3D에서 제공되는 역량스펙트럼법

(capacity spectrum method)에 의한 성능점은 방향 및 방향 모두 형성

되지 못하였다. 이처럼 현행 비선형정적절차에서는 성능점 산정 방법에 따

라 평가결과에 큰 차이가 존재하며 따라서 실무에서 일관성있는 평가가 어

렵다.

둘째, Figs. 8(a) 및 9(a)는 성능점에서의 1층 벽체의 변형 형상을 보여주

는데, 개구부로 인해 불연속이 발생되는 부분에 상당한 면외변형이 발생되

었다. 개구부 주변 면외변형은 조적벽체의 면외강성을 0.1%, 25% 및 50%

로 설정한 경우에 모두에서 일관되게 관찰되었다. 이처럼 개구부 주변의 벽

체 면외변형은 Fig. 6과 같이 한 층 내에서 조적벽체를 수평으로 분할하였

기 때문에 나타난 것으로 판단된다. 실제로도 층 중간높이에는 격막(dia-

phragm)작용을 하는 슬래브가 없으므로, 개구부가 있는 조적벽체는 직교

방향 지진하중의 중첩과 면내전단응력의 불연속에 의해 면외변형이 발생

할 우려가 높다. 이러한 면외변형은 평면 비정형으로 인해 비틀림 거동이 발

생하는 경우에 더 커질 수 있다. 

5. 결 론

이 연구에서는 평가요령의 파괴모드별 조적벽체의 전단강도를 검토하

고, 2층 소규모 조적건물에 대하여 선형정적절차 및 비선형정적절차에 따

라 내진성능을 평가하였다. 주요 결과는 다음과 같다.

(1) 조적벽체의 파괴모드 및 전단강도는 형상비와 축하중의 영향을 크게 받

았다. 2층 이하 조적건물에서 형상비(/ )가 약 1.5 이하인 벽체들은 

대부분 변형지배거동인 가로줄눈파괴에 의해 지배되는 것으로 나타났

다. 이와 달리, 강체회전 또는 단부압괴는 형상비가 2.0 이상인 벽체에

서 지배적일 수 있으며 , 대각인장파괴는 벽체에 축하중이 크게 작용하

는 경우에 발생할 수 있는 것으로 나타났다. 

(2) m계수법에 의한 선형평가 결과, ‘불만족(NG)’으로 평가된 벽체들은 

형상비가 약  /≥2 이상으로 강체회전(R) 및 단부압괴(TC)가 지배

적인 파괴모드였다. 이와 달리, ‘만족(OK)’으로 평가된 벽체들은 형상

비가 대략  / ≤ 1.5인 낮은 벽체들로서 ‘가로줄눈파괴’가 지배적인 

파괴모드였다. 

(3) 개구부 사잇 벽체(벽기둥, wall pier)는 통상 형상비( /)가 2 이상인 

세장한 벽체로서 수평지진력에 대한 분담율은 낮았지만 중력하중에 대

한 분담율은 상대적으로 높았다. 이들 벽기둥의 파괴는 중력하중에 대

한 전체 건물의 불안정을 초래할 수 있다. 따라서 조적건물의 내진성능

평가에 대한 신뢰성을 높이는 측면에서, 벽기둥의 파괴모드 및 전단강

도는 실제 개구부 형상을 고려하여 평가하는 것이 바람직하다. 

(4) ASCE 41-17에 따른 비선형정적평가 결과, 저층 조적건물은 항복 후 

제한적인 변형능력 범위에서 연성거동을 보이다 파괴되었다. 선형평가

에서 ‘불만족’으로 평가된 것과는 다르게, 비선형평가에서는 목표성능

을 만족하는 결과가 일부 확인되었지만 변위계수법, 역량스펙트럼법 

등 성능점 산정 방법에 따라 평가결과가 달랐다. 

(5) 비선형정적해석에서는 응력흐름의 불연속과 격막 슬래브 부재로 인해 

개구부 주변에서 조적벽체 면외변형이 발생되었다. 이러한 개구부 주

변 면외변형은 직교방향 지진하중 중첩과 평면 비정형으로 인한 비틀림

에 의해 더 커질 수 있다. 이처럼 개구부 주변에서 발생하는 면외변형이 

조적건물의 내진성능에 미치는 영향에 대하여 추가 연구가 필요할 것으

로 판단된다.
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