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1. 공학적 손상한계상태의 필요성

2016년 9월 12일 20:32:54에 경북 경주시 남서쪽 약 11.6 km 지역에서 

발생한 규모 5.8의 지진은 국내에서 지진계측이 이루어진 이후 가장 큰 규

모의 지진이었다. 경주지진에 대해 보고된 바에 따르면 지진의 규모에 비해 

구조물의 피해는 상대적으로 크지 않았지만, 경주인근의 관측소에서 계측

된 지진파의 최대지반가속도는 도로교설계기준(한계상태설계법)[1]의 설

계지반가속도를 초과하는 것으로 나타났다. 이에 따라 경주지진에 의한 국

내 철근콘크리트교량의 잠재적 손상평가가 해석적으로 이루어졌다[2, 3]. 

이 연구에서, 경주인근의 관측소에서 계측된 지진파의 응답스펙트럼이 설

계응답스펙트럼을 크게 초과했음에도 불구하고 계측지진파의 다양한 조합

에 의한 국내 철근콘크리트교량 기둥의 최대 변위응답은 항복변위의 50%

를 약간 초과하여 탄성거동을 나타내었다. 이후 약 14개월 후인 2017년 11

월 15일 14:29:31에 경북 포항시 북구 북쪽 약 9 km 지역에서 규모 5.4의 

지진이 발생하였고, 계측 지진으로는 경주지진에 이은 두 번째 큰 규모였다. 

포항지진의 경우, 규모면에서 경주지진보다는 약간 작았지만 구조물의 피

해사례가 보고되었다. 이와 같은 현상은 진앙의 깊이, 지반조건, 지진파의 

주파수 특성 및 구조물의 주파수 특성과의 관계 등 다양한 원인이 있을 수 

있지만 무엇보다도 예측할 수 없는 지진의 불규칙성이 가장 큰 이유이다. 포

항지진의 특성을 파악하기 위해, 경주지진에 의한 잠재적 손상평가에 사용

되었던 철근콘크리트교량에 대해 포항인근 관측소에서 계측된 지진파를 

사용하여 비선형 동적 시간이력해석이 수행되었다. 포항지진에 의한 계측 

지진파의 최대지반가속도가 경주지진에 의한 계측 지진파의 최대지반가속

도보다 작았음에도 불구하고, 기둥의 최대 변위응답은 항복변위의 약 80%

로 나타났다. 이는 경주지진 때의 50% 보다 큰 값으로 지진파가 갖는 주기 

특성이 매우 중요함을 나타내었다[4]. 이는 즉, 예측불가능한 지진의 불규

칙성으로 인해 현재의 안정적인 거동이 미래의 내진성능을 보장하는 것은 

아니라는 것을 시사하고 있다.

지진공학은 역학적인 해결방법 이외에도, 지진에 의해 유발된 구조물의 

손상 및 파괴양상에 대한 현장 조사와 파괴원인에 대한 다양한 분석 및 평가
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를 통해 발전해 왔고, 이에 대한 결과물은 구조물의 내진성능 확보를 위한 

내진설계법의 고도화에 많은 영향을 끼쳤다. 철근콘크리트교량 기둥의 내

진설계 또한 예외는 아니어서 과거의 큰 지진에 의해 손상된 기둥에 대한 면

밀한 조사 및 평가를 통해 지속적인 발전이 이루어졌다[5]. 하지만 철근콘

크리트교량 기둥의 내진설계는 연성 거동을 확보하기 위해 실험적인 결과

에 바탕을 둔 설계기준식에 의존하고 있다. 이와 같은 설계기준식은 어떤 파

괴모드를 나타낼지 그리고 설계지진에 대해 어느 정도 수준의 내진성능을 

보유하는지에 대해서는 명확히 평가할 수 없는 단점이 있다. 뿐만 아니라 지

진에 의해 경미한 손상 및 중간단계 손상 등이 발생한 경우, 이러한 손상상

태에 대응하는 공학적인 판단기준이 필요하다. 이러한 공학적인 판단기준

은 손상된 부재가 보유하고 있는 성능에 대한 지표가 될 수 있기 때문에 미

래의 지진에 대비한 보수 및 보강에 유효한 정보를 제공할 수 있다. 이와 같

은 사실은 이전 손상의 효과를 고려하여 보수 및 보강을 한 교량 기둥의 내

진성능평가 연구에서 뒷받침 하고 있다[6, 7]. 

이에 따라 본 연구에서는 국내 현행 내진설계기준에 의해 설계된 철근콘

크리트 기둥에 대한 반복가력 실험을 수행하여 철근콘크리트 기둥의 물리적

인 손상상태에 대응하는 성능수준을 공학적인 손상한계상태로 검토하였다.

2. 실험계획 및 방법

2.1 실험계획

국내 도로교설계기준(한계상태설계법)[1]및 콘크리트구조 학회기준 해

설[8]의 내진상세 규정을 만족하는 철근콘크리트 교량 기둥의 내진성능평

가 및 손상한계상태 검토를 위해 기둥 실험체 8본을 설계 및 제작하였다. 기

둥의 단면은 원형단면으로, 축방향 철근은 20-D16과 10-D22로 철근비는 

1.4%로 동일하지만 축방향 철근의 개수를 달리하여 그 영향을 검토하였다. 

횡구속 철근은 나선철근으로 내진설계 상세에 따라 소성힌지가 예측되는 

구간에 40 mm, 55 mm, 96 mm의 조밀한 중심간 수직간격으로 계획하였

고, 그 외의 구간은 150 mm의 중심간 수직간격을 사용하였다. 축방향 철근

과 횡구속 철근의 항복강도는 동일하게 계획하였고, 기둥 단면은 실제 교량 

기둥의 1/3 스케일을 갖는 600 mm 크기를 임의적으로 선택하였다. 재령 

28일 콘크리트 설계기준 압축강도는 27 MPa로 계획하였지만, 기둥 실험 

전에 수행된 공시체 시험의 평균 압축강도는 26 MPa을 나타내었다. 교량 

기둥 실험체의 주요 변수 및 물성치를 Table 1에 정리하였다.

Table 1에서 알 수 있는 바와 같이, 축방향 철근비의 경우 콘크리트구조 

학회기준 해설[8]의 최소철근비 규정인 1%를 약간 상회하는 1.4%를 갖도

록 제작하였고, 횡구속 철근은 세 단계의 수직간격을 계획하여 횡구속 철근 

수직간격의 영향을 검토하였다. 대표적인 경우로 기둥 실험체 UNIT1의 단

면형상, 철근 배근 및 상세 제원을 Fig. 1에 나타내었다.

Table 1. Material properties of column specimens

Specimen

Concrete 

strength

 (MPa)

Longitudinal reinforcement Transverse reinforcement

Aspect ratio

Axial force 

ratio


 

(%)


(MPa)



(mm)




 

(%)


(MPa)

UNIT1

26

1.4

(20-D16)

400 55/150 0.93 400 4 0.1

UNIT2 400 55/150 0.93 400 4 0.15

UNIT3 400 55/150 0.93 400 3

0.1

UNIT4 400 55/150 0.93 400 6

UNIT5 400 40/150 1.27 400 4

UNIT6 400 96/150 0.53 400 4

UNIT7 1.4 (10-D22) 400 55/150 0.93 400 4

UNIT8 1.4 (20-D16) 500 55/150 0.93 500 4
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Fig. 1. Details of column specimen (all units in mm)
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2.2 실험방법

본 실험에서는 2,000 kN 용량의 유압잭 2기를 사용하여 일정한 축력을 

재하 하였고, 축력비, 
 10%와 15%의 두 단계 일정 축력을 기둥 

실험체에 재하 하였다. 횡방향 수평가력은 스트로크 ±250 mm인 2,000 kN

의 액츄에이터를 가력벽에 부착하여 실험을 수행하였다. 계측의 경우, 소성

힌지 형성이 예측되는 구간인 기둥의 밑 부분에서 축방향 철근의 변형률을 

검토하기 위해 가력방향의 최외측 양쪽 축방향 철근 및 인접한 횡구속 철

근에 변형률 게이지를 부착하였다. 또한 기둥의 높이에 따른 횡방향 변위 

및 수직방향 변위를 계측하기 위해 각각 8개씩 총 16개의 변위계(LVDT: 

Linear Variable Displacement Transducer)를 설치하였고, 기초의 밀림 

현상을 계측하고 제어하기 위해 기초부에도 변위계를 설치하였다. 반복가

력 실험의 세팅 및 대표적인 변위계 설치 사진을 Fig. 2에 나타내었다. 

실험체 가력은 변위제어로 수행하였으며, 가력변위의 경우 변위비(변위

/기둥 높이)에 대응하는 일정변위를 3 사이클씩 반복가력 하였고, 1 사이클

당 속도는 4분으로 실험을 수행하였다. Fig. 3은 본 실험에서 가력에 사용

된 사이클당 변위비를 나타낸다. Fig. 3에서 알 수 있는 바와 같이, 변위제어

를 통한 변위비는 ±0.25%, ±0.5%, ±1.0%, ±1.5%, ±2.0%, ±3.0%, ···로 

초기 탄성영역에서는 작은 간격의 변위비를 작용시킨 반면에 2.0% 변위비 

이상에서는 1.0%씩 증가시켜 재하 하였다.

3. 실험결과 정리 및 분석

3.1 손상상태

기둥 실험체 8본의 손상거동은 모든 실험체에서 유사한 결과를 나타내

었다. 균열이 발생 후 균열 진전, 균열 수가 증가에 따른 축방향 철근의 항복, 

이후 기둥의 소성힌지 구간에서 콘크리트 피복박리가 일어나고 축방향 철

근의 파단 후에 실험이 종료되었다. 모든 실험체에서 축방향 철근의 파단 전

에 실험체가 파괴된 경우는 없었고, 축방향 철근의 지름이 크고 철근의 항복

강도가 높은 경우에는 변위비 7%에서 파단이 발생하였으며, 그 외의 실험

체에서는 변위비 6%에서 파단이 발생하였다. 기둥 실험체에서 축방향 철

근 파단이 발생한 때의 변위비와 대응하는 변위를 Table 2에 정리하였다.

3.2 균열 양상 및 초기 항복

초기 수평 균열이후 기존 균열의 진전 및 추가 균열이 형성되었고 변위

비가 증가함에 따라 추가 균열간의 간격이 감소하는 경향을 나타내었다. 

Fig. 4는 초기 피복 박리가 발생하기 이전의 변위비 1.5%(36 mm) 사이클

에서 기둥 실험체 UNIT1(형상비 4)과 UNIT3(형상비 3)의 대표적인 균열 

형태를 나타낸다. 일반적으로 일정 가력변위비에서 첫 번째 사이클 이후 연

(a) Test configuration (b) Instrumentation

Fig. 2. Representative test configuration and instrumentation

Fig. 3. Lateral drift ratio history

Table 2. Drift ratio and corresponding lateral displacement at a 

reinforcement fracture

Specimen
Drift ratio at fracture 

(%)

Lateral displacement 

(mm)

UNIT1 6 144

UNIT2 6 144

UNIT3 6 108

UNIT4 6 216

UNIT5 6 144

UNIT6 5 120

UNIT7 7 168

UNIT8 7 168
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속되는 두 번째 및 세 번째 사이클에서 새롭게 형성되는 균열은 제한적이었

다. 형상비가 작을수록 수평균열의 간격이 줄어드는 경향과 함께 같은 변위

비임에도 불구하고 형상비가 3인 기둥 실험체에서는 일부 경사균열이 발생

하였다. 

원형단면내 축방향 철근의 배근 특성상 초기 항복은 최외측의 축방향 철

근에서 발생하므로, 초기 항복은 소성힌지가 예측되는 기둥의 밑면 최외측 

양단의 축방향 철근에 부착된 변형률게이지의 계측값으로 결정하였다. 또

한 초기 항복에 대응하는 기둥 밑면의 회전각을 수평 및 수직방향 변위 계측

을 위해 설치된 변위계로부터 구하였다. 기둥 실험체 최외측 철근의 최초 항

복변형률에 대응하는 항복변위, 횡하중 및 회전각을 Table 3에 정리하였다. 

Table 3에서 확인할 수 있는 것처럼, 초기 항복변위는 형상비에 의한 영향 

이외에 다른 변수의 영향은 제한적임을 알 수 있다.

3.3 콘크리트 피복 박리 및 구속콘크리트 파쇄

콘크리트 피복 박리는 기둥의 강성 변화 및 내진성능평가에 중요한 요소 

중의 하나이다. 피복 박리가 처음 발생한 이후 소성힌지 구간에서 기둥의 높

이를 따라 박리가 진행되고, 나아가 구속콘크리트의 파쇄까지 이어지므로 

박리 및 박리 높이는 보수를 판단하는 주요 척도가 될 수 있다. 각각의 가력

비에서 매 사이클마다 육안관찰을 통해 초기 피복 박리가 발생하는 변위를 

검토하였다. 초기 피복 박리는 변위비 2% 또는 3%에서 발생하였고, 횡구

속 철근의 수직간격이 가장 작은 40 mm일 때 늦게 발생함을 알 수 있었다. 

하지만 수직간격이 55 mm와 96 mm인 경우에는 동일한 변위비에서 초기 

피복 박리가 발생하였다. 또한 형상비가 6인 실험체와 축방향 철근의 지름

이 큰 실험체 그리고 항복강도 500 MPa 철근을 사용한 실험체에서 다소 늦

게 발생하였다. 초기 피복 박리가 발생하는 기둥의 높이 또한 성능을 판단하

는 중요한 요소가 될 수 있으므로 이를 검토하였다. 축방향 철근의 지름이 

큰 실험체에서 초기 피복 박리 높이가 가장 크게 관찰된 반면에 항복강도 

500 MPa 철근을 사용한 실험체에서 높이가 가장 작게 관찰되었다. 그 외의 

실험체에서는 피복 박리의 높이가 유사하였다.

가력 변위비가 증가함에 따라 가력방향 소성힌지 영역에서 비구속 콘크

리트 박리가 진행되었고, 이후 구속 콘크리트의 파쇄로 진행되었다. 구속 

콘크리트의 파쇄는 광범위한 보수가 필요할 수 있으므로 면밀한 관찰과 계

측이 필요하다. 하지만 콘크리트 파쇄로 인해 설치한 변위계의 측정값에 오

류가 있을 수 있으므로 구속 콘크리트에 초기 파쇄가 발생할 때 가력 변위비

를 검토하였다. 횡구속 철근의 수직간격이 비교적 큰 96 mm를 갖는 실험체

에서 구속 콘크리트 초기 파쇄 현상이 먼저 발생하였다(변위비 4%). 한편 

형상비 6, 횡구속 철근 수직간격이 40 mm 및 항복강도 500 MPa 철근을 사

용한 실험체에서는 변위비 6%에서 구속 콘크리트의 초기 파쇄 현상이 관

찰되었다. 이후 같은 변위비의 연속된 사이클에서 축방향 철근의 좌굴 현상

이 모든 실험체에서 관찰되었다. 축방향 철근의 좌굴이 발생한 다음 단계의 

가력변위에서 축방향 철근이 파단되어 실험이 종료되었을 때 기둥 높이를 

따라 박리가 발생한 영역을 검토하였다. 형상비가 6인 UNIT4 실험체에서 

박리 영역이 가장 크게 관찰되었고, 횡구속 철근의 간격이 90 mm로 가장 

큰 UNIT6 실험체에서도 박리 영역이 크게 관찰되었다. 하지만 횡구속 철

근의 수직간격이 40 mm로 가장 작은 UNIT5 실험체에서는 최종 박리 영

역이 가장 작게 관찰되었고, 그 외의 실험체에서는 최종 박리 영역이 유사하

였다. 즉, 횡구속 철근의 수직간격이 박리 발생 영역에 영향을 끼친다는 것

을 알 수 있다. 대표적인 경우로 UNIT4의 초기 박리 및 UNIT6의 최종 박

리 영역을 Fig. 5에 나타내었다. 또한, 초기 피복 박리 발생 변위비 및 높이, 

구속 콘크리트의 초기 파쇄 발생 변위비와 이어진 축방향 철근의 좌굴이 발

생하는 변위비 그리고 최종 박리 영역을 정리하여 Table 4에 나타내었다.

Table 4에 정리되어 있는 각각의 손상상태에 대응하는 변위비는 교량 

기둥의 확률론적 내진성능평가에 있어 기둥의 손상정도를 예측하는 합리

적인 기준이 될 수 있다. 이에 Table 4의 손상상태별 변위비를 기둥의 확률

론적 내진성능평가에 널리 사용되는 미연방관리청(Federal Emergency 

Management Agency)의 피해예측시스템[9]과 Dutta[10]가 제안한 변위

(a) UNIT1 (1.5% cycle) (b) UNIT3 (1.5% cycle)

Fig. 4. Representative crack patterns

Table 3. Yield displacement corresponding to initial yielding of 

longitudinal reinforcement

Specimen

Yield 

displacement 

(mm)

Lateral force

(kN)

Rotation

(rad)

UNIT1 13 155 0.0042

UNIT2 12 173 0.0035

UNIT3 11 236 0.0054

UNIT4 26 124 0.0041

UNIT5 13 168 0.0045

UNIT6 13 153 0.0044

UNIT7 14 174 0.0049

UNIT8 18 214 0.0056
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비와 비교하였다. Table 5는 내진설계된 교량 기둥의 각 손상한계상태별 

변위비 비교를 나타낸다. HAZUS[9]와 Dutta[10]의 손상상태 분류방식은 

다르지만 각 손상상태별 변위비는 동일하였다. 본 실험에서 관찰된 각 손상

상태별 변위비를 비교한 결과, HAZUS[9]와 Dutta[10]에 의해 제안된 변

위비는 상당히 보수적임을 알 수 있다. 경미한 손상의 경우 본 연구에서 제

안된 변위비는 초기 피복 박리가 발생하는 변위비임에도 불구하고 2배 이

상의 차이를 나타내었고, 중간손상의 경우에도 유사한 차이를 나타내었다. 

이와 같은 결과는 각 국가별 내진설계 상세기준의 차이 때문인 것으로 판단

할 수 있다. 기둥의 변위비는 제원, 사용한 재료의 물성 특성, 단면의 크기, 

철근강도 및 철근비, 형상비 등 여러 변수에 영향을 받을 수 있고, 이들 변수

에 대한 내진설계 상세기준이 다를 경우 손상한계상태별 변위비가 다를 수 

있다. 이에 국내 내진설계 상세기준에 의해 설계된 기둥의 실험결과에 근거

한 손상한계상태별 변위비에 대한 연구가 필요할 것으로 판단된다.

3.4 횡하중-변위 이력응답

Fig. 6은 기둥 실험체의 하중-변위 이력곡선을 나타낸다. 하중-변위 이

력곡선에 있는 5개의 표식은 최외측 축방향 철근의 초기 항복, 초기 피복 박

리, 구속 콘크리트의 초기 파쇄, 축방향 철근의 좌굴 및 축방향 철근의 파단

점을 나타낸다. Fig. 6에서 알 수 있는 바와 같이, 축방향 철근의 파단 이전

까지 모든 기둥 실험체는 변위가 증감함에 따른 강도의 저감현상이 거의 발

생하지 않아 안정적인 비탄성 이력 응답을 나타내었다. UNIT1, UNIT5, 

UNIT6 실험체의 이력응답에서 확인할 수 있는 것처럼 횡구속 철근의 수직

간격이 가장 작은 UNIT5에서 가장 안정적인 거동을 나타낸 반면, 수직간

격이 96 mm인 UNIT6의 에너지 소산능력은 다른 두 실험체 보다는 다소 

작게 나타났다. 동일한 축방향 철근비를 갖지만 축방향 철근의 개수가 

UNIT1 실험체의 절반인 UNIT7 실험체의 이력거동은 UNIT1 실험체와 

(a) UNIT4 initial spalling at 3% (b) UNIT6 spalled region at 6%

Fig. 5. Representative initial spalling and final spalled region

Table 4. Lateral drift ratio corresponding to each damage state

Specimen

Initial spalling Initial core crushing Buckling of bar
Spalled height

(mm)Drift ratio

(%)

Height

(mm)

Drift ratio

(%)

Drift ratio

(%)

UNIT1 2 100 5 (1st cycle) 5 (2nd cycle) 300

UNIT2 2 110 5 (1st cycle) 5 (2nd cycle) 310

UNIT3 2 100 5 (1st cycle) 6 (1st cycle) 250

UNIT4 3 130 6 (1st cycle) 6 (3rd cycle) 400

UNIT5 3 110 6 (2nd cycle) 6 (3rd cycle) 200

UNIT6 2 110 4 (1st cycle) 4 (3rd cycle) 380

UNIT7 3 150 6 (1st cycle) 6 (3rd cycle) 310

UNIT8 3 90 6 (1st cycle) 6 (3rd cycle) 300

Table 5. Comparison of drift ratio corresponding to each damage state

Damage state

Damage description

Drift limit

HAZUS

[9]

Dutta

[10]

HAZUS[9],

Dutta[10]

Current test

(averaged)

2 Slight cracking, spalling 0.010 0.025

3 Moderate
loss of anchorage, 

core crushing
0.025 0.054

4 Extensive buckling and fracture of bar 0.050 0.061
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(a) UNIT1 (b) UNIT2

(c) UNIT3 (d) UNIT4

(e) UNIT5 (f) UNIT6

(g) UNIT7 (h) UNIT8

Fig. 6. Lateral force-displacement hysteretic response
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유사한 이력거동을 나타내었다. 하지만 UNIT7 실험체의 축방향 철근 파단

은 UNIT1 실험체보다 한 단계 높은 변위비에서 발생하였다. 철근의 항복

강도가 400 MPa인 UNIT1과 500 MPa인 UNIT8 실험체의 하중-변위 이

력거동은 최대 횡하중 강도에 차이가 있을 뿐 전반적인 탄성 및 비탄성 강성

에 있어 큰 차이가 나지 않음을 알 수 있다.

3.5 횡하중 강도

도로교설계기준(한계상태설계법)[1] 및 콘크리트구조 학회기준 해설

[8]의 등가직사각형 응력분포를 이용하여 계산한 이론적인 강도를 실험으

로부터 얻어진 각 기둥 실험체의 push 방향과 pull 방향에서 각각 구한 최대 

횡하중과 비교하였다. Table 6에 이론적인 강도와 실험 최댓값 및 이에 따

른 각 방향별 max
n f의 값을 정리하여 나타내었다. Table 6에서 알 수 

있는 바와 같이 모든 실험체의 실험 최대 횡하중은 이론적인 강도보다 높은 

값을 나타내었고, 이론 강도 대비 실험의 최대 횡하중은 작용 축력비가 클수

록 그리고 사용한 철근의 항복강도가 높을수록 약간 증가하는 것을 알 수 있

다. 특히 작용 축력비가 15%인 UNIT2의 실험 최대 횡하중은 10%인 

UNIT1의 횡하중 보다 평균값 기준 약 15% 증가하여 축력비가 클수록 이

론 강도 대비 안전율이 증가함을 알 수 있다. UNIT1 실험체보다 축방향 철

근의 개수가 절반인 UNIT7 실험체의 최대 횡하중은 실험 평균값 기준 

UNIT1 실험체와 차이가 거의 없어 축방향 철근 개수에 따른 거동 차이는 

없는 것으로 나타났다.

이론적인 모멘트 강도에 대응되는 전단력과 실험결과와의 상세한 비교 

분석을 위해서, 실험결과로부터 구한 각 가력 사이클별 최대 횡하중을 연결

한 하중-변위 포락곡선을 작성하여 Fig. 7에 나타내었다. Fig. 7에서 알 수 

있는 바와 같이 모든 실험체에서 변위가 증가함에 따른 강도의 급작스런 저

감현상이 발생하지 않았고 안정적인 비탄성 거동을 나타냈다. 하지만 축방

향 철근의 파단 이후 급격한 하중 저감현상이 발생하였다. 형상비가 클수록 

포락곡선에서 안정적인 비탄성 거동을 나타낸 반면에, 형상비가 작을수록 

짧은 비탄성 구간을 경험 후 축방향 철근의 파단이 발생함을 알 수 있다. 또

한 횡구속 철근의 수직간격이 큰 UNIT6 실험체에서도 비탄성 구간이 짧게 

나타나 변위 증가에 따른 안정적인 비탄성 거동은 횡구속 철근의 수직간격 

및 형상비에 영향을 받는 것으로 알 수 있다. 

4. 변위연성도

4.1 항복 및 극한변위 정의

철근콘크리트 기둥의 경우, 구조부재로서의 역할을 수행하기 위해서는 

충분한 강도를 가져야하는 반면에 붕괴 방지를 위해서는 충분한 연성능력

이 필요하다. 연성능력은 교각이 횡하중 지지능력의 급격한 감소 없이 비탄

성으로 변형할 수 있는 능력으로, 주로 항복변위에 대한 극한변위의 비로 계

산되는 변위연성도(
 

 )로 나타낸다. 기둥 실험체의 연성능력 

검토를 위해 실험결과로부터 변위연성도를 계산하였다. 변위연성도를 구

하기 위해서는 우선적으로 항복변위 및 극한변위 결정을 위한 기준이 필요

하고, 실험결과의 포락곡선으로부터 구할 수 있다. 항복변위는 최외측 축방

향 철근의 항복에 대응하는 변위와 Ang et al.[11]이 제안한 절차에 의한 변

위를 사용하였다. Ang et al.[11]이 제안한 절차에서는 실험에서 구한 하중-

변위 포락곡선에서 이론적인 모멘트 강도에 대응되는 전단력(n f )에 수평

선을 작도한 후, 원점에서 이 전단력의 75%에 해당되는 점(n f )을 지

나는 직선이 전단력(n f )의 수평선과 만나는 점에서 수직으로 직선을 그었

Table 6. Comparison of theoretical and experimental strength

Specimen

Theoretical strength Experimental results

n f

Moment capacity



(kN·m)

Lateral force 

corresponding to 



n f (kN)

Push Pull Average

Maximum lateral 

force

 (kN)

Maximum lateral 

force

  (kN)

Maximum lateral 

force

 (kN)

UNIT1 482 201 284 254 269 1.34 

UNIT2 524 218 311 306 309 1.42

UNIT3 482 268 367 356 362 1.35

UNIT4 482 134 181 170 176 1.31

UNIT5 482 201 281 274 278 1.38

UNIT6 482 201 285 262 274 1.36

UNIT7 468 195 271 261 266 1.36

UNIT8 548 228 314 309 312 1.37

Fig. 7. Lateral force-displacement envelope
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을 때 하중-변위 포락곡선과 만나는 교점에 대응하는 변위를 항복변위로 정

의한다. 극한변위의 경우 하중-변위 포락곡선에서 최대 횡하중(max )의 

15% 감소가 발생했을 때 대응하는 하중-변위 포락곡선상의 변위를 극한변

위로 결정하였다. 항복변위와 극한변위 결정을 위한 도식화를 Fig. 8에 나

타내었다. 이와 같이 실험결과로부터 구해진 변위연성도의 비교 검토를 위

해 도로교설계기준(한계상태설계법)[1]의 연성도 내진설계에 의한 이론적

인 변위연성도를 구하였다. 철근콘크리트 기둥의 연성도 내진설계 방법을 

사용하면 교각의 변위연성도를 구할 수 있고, 변위연성도를 구하는 상세한 

방법은 도로교설계기준(한계상태설계법)[1]에서 확인할 수 있다.

4.2 변위연성도

Fig. 8에 나타낸 항복변위와 극한변위에 결정방법에 따라 실험결과로부

터 구한 항복변위와 극한변위를 정리하여 Table 7에 나타내었다. 하중-변

위 포락선으로부터 구한 항복변위 값들은 push 방향과 pull 방향에서 약간

의 차이가 있고 이는 실험에서 흔하게 발생할 수 있는 결과이다. 이에 따른 

오차를 보정하기 위해서 하중-변위 포락선으로부터 구한 항복변위는 평균

값을 사용하였다. Table 7에서 확인할 수 있는 바와 같이 횡구속 철근의 수

직간격이 작은 UNIT5 실험체에서 변위연성도가 가장 크게 나타났고 수직

간격이 큰 UNIT6 실험체에서 변위연성도가 가장 작게 나타났다. 그럼에도 

불구하고 실험으로부터 구한 모든 기둥 실험체의 변위연성도는 도로교 연

성도 내진설계기준으로 평가한 변위연성도를 크게 만족하는 것으로 나타

났고, UNIT6에서 87%의 최대 여유연성도를 나타냈다. 즉, 도로교설계기

준 한계상태설계법의 내진설계상세를 적용한 기둥은 충분한 변위연성도 

성능을 확보하는 것으로 나타났다.

5. 결 론

본 연구에서는 국내 현행 내진설계기준 상세를 만족하는 철근콘크리트 

교량 기둥의 실험체 8본에 대해 반복가력 실험을 수행하였고, 실험결과로

부터 도출된 사항을 정리하면 다음과 같다. 

축방향 철근의 파단 이전까지 모든 기둥 실험체는 변위가 증감함에 따른 

강도의 저감현상이 거의 발생하지 않아 안정적인 비탄성 이력 응답을 나타

내었고, 실험에서 구한 변위연성도는 도로교설계기준(한계상태설계법)[1]

의 연성도내진설계법에 의해 구한 변위연성도 대비 충분한 여유연성도를 

확보하는 것으로 나타났다.

초기 피복 박리는 실험체의 변위비 2% 또는 3%에서 발생하였고, 횡구

속 철근의 수직간격이 가장 작은 40 mm일 때 늦게 발생함을 알 수 있었고, 

형상비가 6인 실험체와 축방향 철근의 지름이 큰 실험체 그리고 항복강도 

500 MPa 철근을 사용한 실험체에서 다소 늦게 발생함을 알 수 있었다.

구속 콘크리트에 초기 파쇄의 경우, 횡구속 철근의 수직간격이 비교적 

큰 96 mm를 갖는 실험체에서 구속 콘크리트 초기 파쇄 현상이 먼저 발생하

였고(변위비 4%), 형상비 6, 횡구속 철근 수직간격이 40 mm 및 항복강도 

500 MPa 철근을 사용한 실험체에서는 더 큰 변위비(6%)에서 구속 콘크리

트의 초기 파쇄 현상이 발생함을 알 수 있었다.

위에서 언급된 각 손상상태에 대응하는 변위비를 국내·외적으로 널리 

사용하는 손상한계상태별 변위비와 비교하였다. 비교결과, 기존의 제시된 

손상한계별 변위비는 상당히 보수적임을 알 수 있었다. 이는 각 국가별 내진

설계 상세기준의 차이 때문인 것으로 판단할 수 있다. 따라서 국내 내진설계 

상세기준에 의해 설계된 기둥의 실험결과에 근거한 손상한계상태별 변위

비에 대한 추가 연구가 필요할 것으로 판단된다.

Fig. 8. Definition of yield and ultimate displacement

Table 7. Comparison of displacement ductility

Specimen

Experimental results

Ductility by 

KRTA[1]

Yield displacement (mm)
Ultimate 

displacement (mm)
Displacement ductility

yi ave yave u ltave ave

yi  ave

u lt ave
ave


y ave

u lt ave

UNIT1 13 26.9 137 10.5 5.1 3.5

UNIT2 12 26.5 132 11.0 5.0 3.1

UNIT3 11 16.0 106 9.6 6.6 3.7

UNIT4 26 41.6 233 8.9 5.6 3.3

UNIT5 13 22.4 152 11.7 6.8 4.5

UNIT6 13 23.8 107 8.2 4.5 2.4

UNIT7 14 25.9 147 10.5 5.7 3.5

UNIT8 18 29.9 153 8.5 5.1 3.4
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