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1. 서 론

중실단면 교각과 비교하여 중공 단면 교각은 감소되는 콘크리트 단면적

으로 인해 콘크리트 전단강도, 강성, 최대 축하중 강도 등이 감소되는 단점

이 존재하지만 단면 감소로 인한 자중 감소 및 지진 관성력 감소, 감소된 면

적만큼의 경제성 등의 장점이 있다. 중공 단면 기둥에 대한 연구들도 주로 

휨연성에 대한 연구가 이루어 졌고[1-7], 휨-전단, 전단에 대한 연구가 제한

적으로 수행되었다[8]. 중공 원형 교각의 단면에 대하여 도로교설계기준

(한계상태설계법)에서 압축 지배단면과 휨 지배단면으로 구분하여 제시하

고 있다[9]. 중공 단면인 경우에 극한상태에서의 중립축 위치가 중공부에 

존재하면 압축응력을 받는 면적이 중공부 만큼 감소되고 벽체두께에 걸쳐 

압축응력을 받게 된다. 이러한 경우에 압축 지배단면으로 정의하고 있다. 

휨 지배단면은 극한상태에서의 중립축의 위치가 벽체두께의 내부에 존재

하여 중립축 위쪽의 압축응력을 받는 면적에 중공부가 없는 경우로 정의하

고 있다.

이 연구에서는 중립축의 위치를 파악하기 위해 실험적으로 접근하였고 

계측된 철근의 변형률에 기반하여 중립축의 위치를 파악하였다. 계측된 전

단철근의 변형률에 기반하여 철근이 부담하는 전단강도, 축력의 작용에 의

한 전단강도, 콘크리트가 부담하는 전단강도를 분리하여 산정하였다. 콘크

리트의 전단응력을 도출하여 균열의 발생과 비교하였다.

실험에서 얻은 하중-변위 관계에 대하여 전단성능곡선 모델을 적용하여 

비교하였다. 적용된 전단성능곡선 모델은 도로교설계기준(한계상태설계

법) 모델, Aschheim and Moehle 모델, CALTRANS 모델과 Priestley et 

al. 모델이다[10-12].

2. 실험변수 및 실험

2.1 실험변수 및 실험체 제원

실험체의 전체 길이는 2,600 mm이고, 기둥 길이는 1,600 mm이다. 실

험체의 단면은 팔각형 단면이고 단면의 높이와 폭은 400 mm이며 중실 단
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면과 중공 단면으로 제작되었다. 중공 단면은 중공 지름이 200 mm인 원형

의 형태로 설계되었고 Fig. 1에 나타내었다. 중실 실험체와 중공 실험체의 

축방향철근으로 D16 철근 24개가 사용되었고 축방향철근비는 3.6%, 

4.7%이다. 중실 및 중공 실험체의 나선철근 수직 간격은 250 mm이고 횡방

향철근비는 0.206%이다. 중실 실험체의 축방향철근비에 대한 횡방향철근

비의 비율은 17.5이고 중공 실험체는 22.9이다. 중공실험체의 횡방향철근

비는 23.4%이다. 이 값은 도로교설계기준에서 요구하는 심부구속철근비

의 27.5%에 해당된다. 실험에 적용되는 축력비는 7%이고 실험변수를 

Table 1에 나타내었다. KS B 0802에 따라 인장시험을 수행하였고 축방향

철근과 횡방향철근의 항복강도는 Fig. 2에 나타낸 바와 같이 482 MPa, 421 

MPa로 측정되었다[13]. 콘크리트의 압축강도 시험은 KS F 2405에 따라 

수행하였고 콘크리트의 압축강도는 30 MPa로 측정되었다[14].

2.2 재하실험

재하실험은 Fig. 3에 나타낸 바와 같이 준정적 실험을 수행하였다. 유압

잭을 사용하여 축력비 7%의 축방향 하중을 적용하였다. 변위용량 ±150 

mm, 하중용량 500 kN인 가력기(Hydraulic actuator)를 이용하여 횡하중

을 반복하여 가력하였고 Fig. 4와 같은 변위제어방식으로 각 실험 변위를 2 

cycle씩 반복 재하 하였다.

3. 실험결과

3.1 파괴거동

OS1 실험체의 최초 휨균열 발생은 Fig. 5에 나타낸 바와 같이 소성힌지

구간에 0.75% 변위비의 첫 번째 하중재하 단계에서 발생하였고 두 번째 하

Fig. 1. Details of reinforcement

Table 1. Test details of specimens

Specimens

Longitudinal 

steel
Transverse steel

/

[%]

Spacing

[mm]


[%]

OS1 (solid) 3.6 250
0.206

17.5

OH3 (hollow) 4.7 250 22.9

Fig. 2. Stress-strain curve of steel

Fig. 3. Test set-up

Fig. 4. Lateral loading history
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중재하 단계에서 사인장 균열이 휨균열의 선단에서 발생되었으며 변위가 

증가함에 따라 균열이 증가되었다. 5% 변위비에 축방향철근과 횡방향철근

이 기초상단부터 300 mm 구간에서 노출되었다. 기둥 실험체의 전체 높이

에 걸쳐서 전단균열 폭이 급격히 증가하여 휨-전단파괴 거동을 나타내었고, 

기초상단에서 400 mm 높이에서 횡방향철근이 파단되었다.

OH3 실험체의 휨균열 및 사인장 균열양상은 OS1 실험체와 유사하였

다. OH3 실험체는 변위비 4.0% 단계에서 기초상단부터 200 mm 구간에 

축방향철근 좌굴과 피복콘크리트 탈락이 관찰되었다. 전체 높이에 걸쳐서 

전단균열 폭이 급격히 증가하여 휨-전단파괴 되었다. Fig. 6에는 최종 하중

단계의 실험체 파괴상태를 나타내었다.

3.2 하중-변위 이력곡선 및 포락곡선

Fig. 7에 OS1 실험체와 OH3 실험체의 하중-변위 이력곡선(hysteresis 

loops)을 나타내었다. 실험체에 휨균열이 발생함에 따라 강성이 변화하기 

시작하였고 최외곽 축방향철근의 항복에 의해 2차 강성변화가 발생되었다. 

OS1 실험체와 OH3 실험체에서 계측된 최대 횡하중은 공칭 휨 횡력강도 

를 초과하였다. 여기서 공칭 휨 횡력강도 는 축력비 7%의 축

하중이 재하된 실험체에 대하여 설계기준의 정의에 따라 등가직사각형 응

력블럭을 이용하여 공칭 휨강도 를 계산하고 이에 해당하는 횡력으로 

표현한 횡력강도를 의미한다.

하중-변위 포락곡선(envelop curves)을 Fig. 8에 나타내었다. Fig. 8에 

변위단계별 횡력강도 실험값들과 등가직사각형 응력블럭을 이용하여 계산

된 공칭 횡력강도인 를 나타내었으며 OS1 실험체와 OH3 실험체의 

횡력강도는 변위비 2~2.5%에서 공칭 횡력강도인 를 상회하였다.

OS1 실험체와 OH3 실험체에 대하여 식 (1)과 같이 구조 설계기준에 규

정되어 있는 축방향 압축력을 받는 부재의 공칭전단강도인 를 산정

하여 Fig. 8에 나타내었으며 횡력강도는 변위비 1.0% 단계에서 공칭전단

강도인 를 상회하였다.

＝＋



 

  


(1)

(a) OS1 (b) OH3

Fig. 5. Crack patterns at 0.75% drift ratio

(a) OS1 (b) OH3

Fig. 6. Failure of specimens 

(a) OS1 (b) OH3

Fig. 7. Load-displacement hysteresis loops

(a) OS1

(b) OH3

Fig. 8. Load-displacement envelope curves
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여기서,   단면의 공칭전단강도, 는 콘크리트의 공칭전단강도, 는 

전단철근의 공칭전단강도, 는 전체 단면적, 는 콘크리트의 압축강도, 

는 복부의 폭, 는 축방향 인장철근의 중심에서 압축콘크리트 연단까지 

거리, 는 경량콘크리트계수, 는 전단철근의 단면적, 는 횡방향철근

의 항복강도, 는 전단철근의 간격이다.

OS1 실험체와 OH3 실험체의 하중-변위 포락곡선을 비교하여 Fig. 9에 

나타내었다. 동일한 변위비 단계에 대해 OS1 실험체의 횡하중보다 OH3 

실험체의 횡하중의 저감되게 나타났으며 최종 파괴 변위비도 차이나는데, 

이는 콘크리트 면적의 감소에 기인한 것으로 판단된다.

4. 철근의 변형률

4.1 철근 변형률

Fig. 10, Fig. 11에는 실험에서 계측된 축방향철근 및 횡방향철근의 변

형률 이력을 각 변위비 단계별로 나타내었다. OS1 실험체에서 축방향철근

의 경우는 2.2절에 전술된 하중재하방법으로 실험이 진행됨에 따라 인장과 

압축 변형률이 반복하여 나타났으며 변위가 증가될수록 변형률도 증가되

었고 변위비 1.5%에서 항복 변형률을 초과하였다. OS1 실험체의 경우에 

축방향철근의 인장 변형률과 압축 변형률 값의 비율은 약 1.7:1로 계측되었

다. 전단철근(횡방향철근)은 실험이 진행됨에 따라 인장과 압축의 변형률

을 반복하지는 않았으며 변위비 2.5% 이전에는 인장 변형과 변형률이 영인 

상태를 반복하였다. 변위비 2.5% 이후에는 인장 변형 후에 변형률이 영인 

상태로 회복되지는 않았다. 이는 횡방향철근의 항복상태 이전이기는 하지

만 비례한도 및 탄성한도를 초과하였기 때문으로 보인다. 전단철근(횡방향

철근)의 변형률은 변위비 5.0%에서 항복 변형률을 초과한 것으로 계측되

었다.

OH3 실험체의 경우에 축방향철근의 인장 변형률과 압축 변형률 값의 

비율은 약 1.5:1로 계측되었다. OH3 실험체의 전단철근(횡방향철근)은 

OS1 실험체의 경우와 같이 변위비 2.5% 이전에는 인장 변형과 변형률이 

영인 상태를 반복하였다. 변위비 2.5% 이후에는 인장 변형 후에 변형률이 

영인 상태로 회복되지는 않았다. 전단철근(횡방향철근)의 변형률은 변위비 

3.0%에서 항복 변형률을 초과한 것으로 계측되었다. OH3 실험체의 전단

철근(횡방향철근)이 OS1 실험체의 경우보다 조기에 항복 변형률을 초과한 

원인으로 중공단면 형상으로 콘크리트 단면적이 감소되었기 때문에 철근

에 응력이 부담된 것으로 보인다.

4.2 중립축 위치

축방향철근비가 2.56%인 원형 중공단면의 기둥 실험체에 대한 실험적 

연구(Zahn et al. 1990)에서 중공단면에서 중립축의 위치가 단면의 중심에 

근접할수록 압축부의 중공 내측면에서 압축파괴 발생으로 인해 취성파괴

됨을 보고하였다. 4.1절에 전술되어 있는 실험시 계측한 철근 변형률에 기

초하여 OS1 실험체, OH3 실험체의 중립축 위치에 대하여 분석하여 Figs. 

12와 13에 나타내었다. Figs. 12와 13에서 (-)값은 압축 변형률을 나타낸

다. OS1 실험체의 파괴가 발생된 변위비 5%에서의 계측된 변형률 값은 제

외하였고 변위비 4%까지 분석하였다. OS1 실험체의 경우, 항복 이전 단계

의 0.25~1.0% 변위비에서 중립축 깊이는 181.9~165.4 mm이고, 4.0% 변

위비에서 중립축 깊이는 102.9 mm로 분석되었다. OH3 실험체의 경우, 항

복 이전 단계의 0.25~1.5% 변위비에서 중립축 깊이는 197.2~159.5 mm

이고, 4.0% 변위비에서 중립축 깊이는 130.9 mm로 분석되었다. OH3 실

험체의 중립축 위치는 파괴단계까지 중공 내부에 위치된 것으로 나타났기 

때문에 파괴유형이 OS1 실험체의 경우보다 취성의 경향을 나타낸 것으로 

보인다.

Fig. 9. Comparison of envelope curves

Fig. 10. Strains of OS1

Fig. 11. Strains of OH3 
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4.3 비선형 해석

서론에 전술한 바와 같이, 중공 단면인 경우에 극한상태에서의 중립축 

위치에 따라 파괴유형이 다르게 나타날 수 있다. 이 연구에서 대상 실험체가 

한정적이므로 Table 2에 나타낸 변수들에 대하여 비선형 해석을 수행하여 

극한상태의 중립축 위치를 분석하였다. 해석 대상의 단면 높이 2000 mm, 

중공 지름 1000 mm, 하중이 작용하는 축의 단면두께는 500 mm로 선정하

였고 횡방향철근비는 도로교설계기준에서 요구하는 심부구속철근비의 

25%, 62.5%, 100%로 선정한 후 해석을 수행하였다. 비선형 해석결과를 

분석하여 Fig. 14에 나타내었다.

Table 2에 나타낸 변수들에 대하여 비선형 해석을 수행한 결과, 축방향

철근비가 동일한 경우에 항복강도가 증가될수록 중립축 위치는 증가하는 

것으로 나타났고 축방향철근비와 항복강도가 동일한 경우에 횡방향철근비

가 증가될수록 중립축 위치도 증가하는 것으로 나타났다. 축방향철근비가 

증가됨에 따라 중립축 위치도 증가하는 것으로 나타났다. 축방향철근비는 

1%이고 항복강도가 300 MPa, 400 MPa인 경우에 중립축 위치가 단면두

께(500 mm) 보다 작기 때문에 도로교설계기준(한계상태설계법)의 휨 지

배단면에 해당되었으나 항복강도가 500 MPa이고 설계기준에 규정된 횡

방향철근비인 경우에 중립축 위치(504.8 mm)가 단면두께(500 mm) 보다 

크기 때문에 도로교설계기준(한계상태설계법)의 압축 지배단면에 해당된

다. 축방향철근비가 2%, 3%인 경우에는 중립축 위치가 단면두께(500 mm) 

보다 크게 해석되어 중립축 위치는 중공내부에 존재하는 것으로 분석되었기 

때문에 도로교설계기준(한계상태설계법)의 압축 지배단면에 해당된다.

OS1, OH3 실험체의 횡방향철근비는 도로교설계기준에서 요구하는 심

(a) Elastic state (a) Elastic state

(b) Plastic state (b) Plastic state

Fig. 12. Neutral axis of OS1 Fig. 13. Neutral axis of OH3

Table 2. Analysis variables

Class Variables

  (MPa) 30

 ,   (MPa) 300, 400, 500

 0.07

 0.01, 0.02, 0.003

  0.25, 0.625, 1.0
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부구속철근비의 27.5%에 해당되어 설계기준의 규정에 부합되지는 않는

다. 이 연구는 횡방향철근비와 축방향철근비의 비율에 따른 전단파괴의 영

향을 파악하기 위한 연구의 일환으로 수행되었기 때문에 축방향철근비는 

3.6%, 4.7%로 선정되었다. OS1 실험체의 중립축 위치는 149.0 mm, OH3 

실험체의 중립축 위치는 161.2 mm로 해석되었고 실험결과와 함께 Table 

3에 나타내었다. 실험결과 및 해석결과에서 중립축 위치가 단면두께(100 

mm) 보다 크기 때문에 도로교설계기준(한계상태설계법)의 압축 지배단면

에 해당된다.

5. 철근의 변형률과 전단성능

5.1 철근의 변형률과 전단강도

축력과 횡하중이 작용되는 철근콘크리트 기둥의 전단강도를 콘크리트, 

철근, 축력의 기여분을 정확하게 파악하기는 쉽지 않다. 콘크리트와 철근의 

재료적 특성, 합성 비율, 합성 작용, 균열 발생 및 균열 진전, 골재 맞물림 작

용, 탄․소성거동과 응력재분배, 횡하중의 변화, 횡변위의 증가 등 에 따라서 

전단강도 값이 다양하게 나타나기 때문이다. 이렇게 다양한 영향요소들을 

전부 반영하기에는 어려움이 많기 때문에 현실적으로 가능한 범위 내에서 

실험으로 계측한 전단강도를 콘크리트의 기여분, 축력의 기여분과 전단철

근의 기여분으로 구분하여 산정하는 연구들이 수행되었다[15, 16]. 설계기

준에 규정된 모델들은 전단철근의 전단강도 를 산정하고, 실험결과의 전

체 전단강도에서 를 차감하여 콘크리트의 전단강도 를 산정하는 방식

으로 개발되었는데 이 연구에서도 아래와 같은 방법으로 실험결과에 대해 

콘크리트의 기여분, 축력의 기여분과 전단철근의 기여분을 산정하였다. 

식  (2)의 변형률 값으로 Fig. 10, Fig. 11에 나타낸 전단철근 변형률 

값을 대입하여 각 변형률에 대한 응력을 산정하는데, 계산된 응력 값은 인장 

시험에서 얻은 항복 응력을 초과하지 않는다. 항복 응력을 초과하는 경우에

는 계측 변형률에 대한 철근의 응력( )을 Fig. 2에 나타낸 응력-변형률 관

계에서 결정하고 계산된 전단철근의 응력 값을 식 (3)에 대입하여 나선

철근이 부담하는 를 계산하였으며 Table 4에 정리하였다. 축력작용에 

의한 는 도로교설계기준(한계상태설계법)에 규정된 식 (4)을 이용하여 

계산하였다. 식 (2)와 (3)에서 계산된  ,   값을 식 (5)에 나타낸 바와 같

이 실험에서 얻은 전단강도 

에서 감하여 콘크리트의 기여분 를 계산

하였다.

    (2)








  
(3)


  




(4)


 


 

  (5)

여기서, 는 철근의 탄성계수, 는 전단철근 단면적, 는 나선철근의 

중심간 간격, 는 작용 축력, 는 고려하는 방향으로의 단면 최대 두께, 

는 교각의 길이이다.

실험결과의 전단강도


, 철근이 부담하는  , 축력 작용에 의한  , 콘

크리트가 부담하는 를 Fig. 15에 나타내었다. 변위비 1.0% 이하의 단계

에서는 각 실험체의   값이 무시할 정도로 작지만 변위비 1~2% 범위에서 

직선적으로 증가하게 된다. 이는 0.75% 변위비에서 발생된 사인장 균열이 

진전됨에 따라   값이 선형적으로 증가된 것으로 판단된다. OS1 실험체

의 경우 변위비 3.0%에서   값이 급격하게 증가하였고 OH3 실험체의 경

우 변위비 2.5%에서   값이 급격하게 증가하였다. 변위비 3.0%의 경우에 

OH3 실험체의 는 OS1 실험체의   보다 2.4배 큰 값을 나타내었다. 파

괴 단계에서 OS1 실험체의 경우에 철근이 부담하는 는 49.64 kN으로 

Fig. 14. Result of nonlinear analysis

Table 3. Comparison of neutral axis

Specimens Test (mm) Analysis (mm)

OS1 (solid) 102.9 130.9

OH3 (hollow) 149.0 161.2

Table 4. Component of shear strength

Specimens
Drift ratio(%)

1 2 3 4 5

OS1

  ( 
) 25 342 1073 1458 15315

  (MPa) 5 68.4 214.6 520 520

Vs (kN) 0.48 6.53 20.49 49.64 49.64

Vp (kN) 22.5

Vc (kN) 91.5 167.3 180.7 153.5 70.9

VT (kN) 115 196 224 226 143

OH3

  ( 
) 16 410 2577 7223 -

  (MPa) 3.2 82 515.4 520 -

Vs (kN) 0.31 7.83 49.64 49.64 -

Vp (kN) 22.5

Vc (kN) 97.1 169.3 158.8 87.9 -

VT (kN) 120 196 206 160 -
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산정되었고 OH3 실험체의 경우도 49.64 kN으로 산정되었다.

Table 5에 철근이 부담하는 와 실험에서 얻은 전단강도의 비율을 산

정하여 각 변위비 단계별로 나타내었다. 나선철근의  , 콘크리트의 , 축

력 작용에 의한 를 비교하여 Fig. 16에 나타내었다. 하중이 증가함에 따

라 축력 작용에 의한 의 변화는 나타나지 않았다. 나선철근에 의한 는 

변위비 1.5% 이후에 현저하게 증가하였고 파괴단계에는 이 연구에서 적용

된 전단철근이 부담할 수 있는 최대 값인 49.64 kN을 나타내었다. 

5.2 전단성능 모델 적용

Fig. 17에 실험결과의 하중-변위 포락선, 도로교설계기준(한계상태설

계법) 모델, CALTRANS 모델, Aschheim and Moehle의 모델, Priestley 

et al.의 모델을 적용하여 나타내었다.

OS1 실험체에 대한 전단성능 예측을 수행한 결과에서 도로교설계기준

(한계상태설계법) 모델, CALTRANS 모델, Aschheim and Moehle의 모

델은 전단파괴 유형으로 예측하였고 Priestley et al.의 모델은 휨-전단 파괴

를 예측하였다. 

OH3 실험체에 대한 전단성능 검토를 수행한 결과에서 도로교설계기준

(한계상태설계법) 모델, CALTRANS 모델, Aschheim and Moehle의 모

델은 전단파괴 유형으로 예측하였고 Priestley et al.의 모델은 휨-전단 파괴

를 예측하였다.

5.3 콘크리트 전단응력

실험에서 계측된 하중-변위 관계를 콘크리트가 부담하는 기여분과 변위

연성도의 관계를 Fig. 18(a)에 나타내었다. 도로교설계기준(한계상태설계

법)에는 콘크리트가 부담하는 를 식 (6)와 (7)으로 제시하고 있다. 식 (6)

를 에 대하여 정리하면  로 정리된다. 식 (7)은 변위연성도가 2를 

(a) OS1

(b) OH3

Fig. 15. Shear capacity components

Table 5. Ratio of Vs / VT

Specimens
Drift ratio (%)

1 2 3 4 5

OS1 0.004 0.033 0.092 0.22 0.347

OH3 0.003 0.039 0.215 0.310 -

(a) OS1 (b) OH3

Fig. 16. Comparison of shear components

(a) OS1

(b) OH3

Fig. 17. Comparison between test result and predicted shear capacity
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초과되면 반복하중으로 인해 소성힌지 구역에서 발생된 콘크리트의 손상

이 심화됨에 따라 콘크리트의 전단강도가 감소되는 영향을 반영한 것이며 

Fig. 18(a)에 점선으로 나타내었다. 


   (6)

    
  (7)

OS1 실험체 및 OH3 실험체의 콘크리트 응력은 변위연성도 1에서 도로

교설계기준(한계상태설계법)에서 제시하는 값을 상회하고 있으므로 전단

의 영향을 받는 것으로 나타났다. OH3 실험체의 콘크리트 응력은 OS1 실

험체 보다 높게 나타나고 있으며 변위연성도 1에서 OS1 실험체의 콘크리

트 응력보다 1.27배 높은 값을 보이는데, 이는 응력으로 표현되었기 때문에 

중공 단면과 중실 단면의 콘크리트 면적 차이로 인한 결과이다. 

Fig. 18(a)에 나타낸 바와 같이   값이 0.3에 도달하는 OS1 실험

체, OH3 실험체의 변위연성도는 0.85, 0.61이고 변위비는 1.89%, 1.29%

이다.   값이 0.16에 도달하는 OS1 실험체, OH3 실험체의 변위연

성도는 0.33, 0.27이고 변위비는 0.73%, 0.58%이다. 실험과정에서 변위

비 0.5% 단계까지는 휨균열과 사인장 균열이 관측되지 않았고 부재축의 직

각방향으로 발생되는 휨균열 발생과 휨균열의 선단에서 시작되는 사인장 

균열의 발생이 최초로 관측된 변위비는 0.75%이다. 따라서, OS1 실험체, 

OH3 실험체에서 콘크리트의 최대 전단응력 값인 0.16 을 초과한 변

위비는 0.73%, 0.58%이고 휨응력과 전단응력의 조합응력이 작용되어서 

휨균열과 사인장 균열이 관측된 변위비는 0.75%이므로 이 연구에서 진행

된 철근 변형률을 분석하여 콘크리트, 철근과 축력작용의 전단강도 기여분

을 분리하여 산정하는 과정은 합리적이라고 판단된다.

콘크리트가 부담하는 기여분과 축력 기여분의 합에 대한 변위연성도의 

관계를 Fig. 18(b)에 나타내었고 p는 실험체에 작용되는 축력을 실험체의 

단면적으로 나눈 응력(p = 2 MPa)이며 그림에서 점선으로 나타내었다. Fig. 

18(a)에 나타낸 바와 같이   값이 0.4에 도달하는 OS1 실험체, OH3 

실험체의 변위연성도는 0.99, 0.72이고 변위비는 2.21%, 1.54%이다.

6. 곡 률

횡하중이 가력되는 방향의 실험체 기둥면에 기초 상면부터 100 mm, 

200 mm, 400 mm, 600 mm, 800 mm, 1000 mm, 1200 mm의 높이에 500 

mm 용량의 변위계(wire linear displacement transducer)를 설치하여 각 

변위비 단계별 곡률을 계측하였고 Figs. 19, 20에 나타내었다. OS1 실험체

의 경우 축방향철근의 변형률이 항복 변형률을 초과한 1.5% 변위비에서의 

(a) p = 0

(b) p = 2 MPa

Fig. 18. Shear stress of specimens

Fig. 19. Curvature profile of OS1 

Fig. 20. Curvature profile of OH3
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곡률 최대 값은 0.00436 rad/m이고 파괴 단계의 5% 변위비에서의 최대 값

은 0.03836 rad/m이다. OH3 실험체의 경우 축방향철근의 변형률이 항복 

변형률을 초과한 2.0% 변위비에서의 곡률 최대 값은 0.01009 rad/m이고 

파괴 단계의 4% 변위비에서의 최대 값은 0.03755 rad/m이다. Fig. 6에 나

타낸 바와 같이 OS1 실험체와 OH3 실험체에 형성된 소성힌지의 중심은 

기초상단부터 약 400 mm 위치이다. 계측된 곡률분포는 축방향철근 항복 

이후에 400 mm를 기준으로 기초상단 방향으로 곡률이 급격히 증가되었고 

최대 곡률이 계측된 위치는 100 mm 위치이다. OH3 실험체의 4% 변위비

에서 계측된 곡률은 OS1 실험체의 5% 변위비에서 계측된 곡률과 유사한 

경향을 나타낸다. 이는 중공 면적이 중실단면적에 비해 콘크리트 면적이 감

소된 영향으로 판단된다.

7. 결 론

이 연구에서는 중공 단면 기둥이 파괴될 때의 중립축의 위치를 파악하고 

철근 변형률이 전단강도에 구성요소에 미치는 영향을 분석하였다. 이를 위

해 기둥길이 1600 mm인 중실 단면, 중공 단면 실험체를 제작하여 반복 횡

하중 가력실험을 수행하였고 분석을 수행하여 얻은 결론은 다음과 같다.

1) OS1 실험체는 휨-전단 거동을 보였고 변위비 5%에서 횡방향철근이 파

단되었다. OH3 실험체는 휨-전단 거동을 보였고 감소된 콘크리트 면적

의 영향으로 4% 변위비에서 휨-전단 파괴되었다.

2) OS1 실험체, OH3 실험체는 변위비 2~2.5%에서 공칭 횡력강도를 상회

하는 하중-변위 관계를 나타내었다. OS1 실험체의 최종 파괴 변위비는 

5%이고 OH3 실험체는 4% 변위비이다. 

3) 파괴단계에서 OS1 실험체, OH3 실험체의 중립축 위치는 각각 102.9 

mm, 130.9 mm로 계측되었고 비선형 해석결과에서 OS1 실험체, OH3 

실험체의 중립축 위치는 각각 149.0 mm, 161.2 mm로 해석되었으며 

OH3 실험체는 중립축이 중공 내부에 위치되어 OS1 실험체 보다 조기

에 파괴된 것으로 판단된다. 

4) 철근 항복강도, 축방향철근비, 횡방향철근비를 변수로 결정하고 비선

형 해석을 수행하여 극한상태의 중립축 위치를 분석한 결과, 축방향철

근비가 2% 이상인 경우에는 중립축 위치가 중공내부에 존재하는 것으

로 분석되었고 도로교설계기준(한계상태설계법)의 압축 지배단면에 

해당된다. 

5) 계측된 철근 변형률을 분석하여 전단철근이 부담하는 를 산정하였고 

OS1 실험체의 경우는 변위비 4%에서 49.64 kN으로 산정되었으며 OH3 

실험체의 경우는 변위비 3%에서 49.64 kN으로 산정되었다. 

6) OS1 실험체의 경우, 5% 변위비에서의 곡률은 0.03836 rad/m이고, OH3 

실험체의 경우, 4% 변위비에서의 곡률은 0.03755 rad/m으로 계측되어 

2.1%의 격차를 나타내었고, 이는 OH3 실험체의 중공 단면적이 OS1 실

험체의 중실단면적에 비해 콘크리트 면적이 감소된 영향으로 판단된다.
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