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요 약 문

국내 최초로 시공 중인 일체식 교량(무조인트 교량)의 온도변화에 따른 신축거동 등 전반적인 성능

평가와 현장 적용성을 확인하기 위해 말뚝, 교대 및 교대배면, 상부슬래브에 계측기를 매설하여 장기

계측을 수행하였다. 상부구조의 시공을 고려한 2, 3차원 구조해석을 실시하여 교량의 거동을 예측하

고 계측결과와 비교 검토하였다. 그 결과는 다음과 같다.

상부구조물의 신장량에 따른 교대 배면의 최대수동토압 크기는 고전적인 토압크기의 약 1/ 6배 정도

였고, 토압분포는 고전적인 삼각형 토압분포가 아니라 거의 직사각형 분포를 보였다. 이는 교대 배면

의 형상에 따른 것으로 판단된다. 그리고 상부구조물의 신축량에 따른 교대 배면토의 횡방향 지반반

력정수를 제시하였다.

교대부의 H 말뚝 수평재하시험 결과를 항타시 함몰부의 지반조건을 고려한 선형 및 비선형 수치해

석결과와 비교 검토하였다. 여러 가지 방법으로 수평지반반력계수, k값을 산정하여 이를 Mu rch ison

& O'N eill의 p-y 모델에 적용한 결과, 계측결과와 유사한 말뚝머리 수평하중-변위 관계 곡선을 얻었

다. 말뚝머리 수평하중-변위 관계 곡선에서, 함몰부의 영향을 고려하여 두개의 지층으로 구분하여

Mu rchison ＆ O'N eill의 p-y 모델로 해석한 말뚝머리 수평하중-변위 거동이 다른 모델에서 구한 것보

다 실측값에 더 유사한 거동을 보였다. 수평하중 9ton까지의 결과에서는 , Bow les의 선형해석이 비선

형 해석보다 실측값에 접근하였다.

말뚝의 장기 횡방향 경사각과 비선형 수치해석이 가장 잘 맞는 말뚝머리하중에 따른 말뚝머리 수평

변위, 말뚝의 최대 휨응력와 최대 휨모멘트 거동은 탄성거동을 보였다. 그리고 비선형 말뚝해석으로

구한 최대 수평력의 크기는 8~12.4tonf 이었다. 또한 비선형 해석과 신축조절장치에서 구한 말뚝머리

최대변위량은 각각 9~10.1m m와 8.8~10.9mm로 잘 일치하였다. 성토지반에 타입된 H 말뚝의 연직방향

과 횡방향에 대한 지반반력정수를 비선형 수치해석으로 제시하였다.

무조인트 교량의 성능 평가를 위한 교량 거동 분석의 기본 자료를 제공하기 위하여 교량의 정적

재하 시험 및 동적 재하 시험을 실시하였고, 범용 구조해석 프로그램인 STRAN D 7을 사용하여 3차원

구조해석 모델인 Fram e-shell m odel을 개발하여 그 타당성을 검토하였다. 이처럼 斜角이 60˚인 무

조인트 교량에서는 일반 사교에서처럼 지점반력인 말뚝 축력뿐만 아니라, 말뚝 두부의 변위량도 예각

부보다 둔각부에서 크게 나타난다.

변형율의 검토는 일자별 시공현황을 검토하여 공정이 마무리가 되고, 변형율계의 값이 안정적으로

측정되는 시기를 기준으로 하였고 교량의 신장과 수축을 검토하기 위해서 교축 방향의 변형율계를

분석 검토 하였다. P .S.C .빔 주형 하면에 부착한 변형율계 중 중앙경간과 측경간의 중간 주형에 부착

된 변형율계의 값은 온도변화와 밀접한 상관 관계를 보이며 또한 온도해석에 의한 계산변형율과 아

주 잘 일치함을 보인다. 측정값 및 접속 슬래브 끝단의 변위는 접속 슬래브와 완충 슬래브의 유격을

Join t Meter를 이용하여 변위량을 측정하였다. 대기온도의 변화로 온도하강에 의한 교량의 수축 거동

은 Δ30℃로 온도하강에 의해 교대부의 변위는 약 10m m가 측정되었고 무조인트 교량이 잘 거동하고

있음을 직접적으로 확인할 수 있었다.

마지막으로 평촌1교의 시험시공을 통해 무조인트 교량의 설계와 시공 지침을 마련하였다.
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A BSTRA CT

Overall p erform ance of brid ge su ch as th e lon g term beh aviors of H p ile, slab an d abu tm ent

w ill be ev alu ated esp ecially . For th is evalu ation , several typ es of gages are in stalled su ch as

str ain gages, earth p ressu rem eter, tiltm eter , inclin om eter, an d join tm eter on th e m ain stru ctu ral

com p on ents. Fu rtherm ore, 2D an d 3D nu m erical an alysis are p erform ed w ith v ariou s con d ition s.

As resu lts, m axim u m p assive earth p ressu re behin d in tegral brid ge abu tm ents cen terline w ith

lateral m ovem ent of su p erstru ctu re is abou t 1/ 6 of classic Ran kine' s earth p ressu re . An d its

d istribu tion is n ot tr ian gu lar bu t rectan gu lar sh ap e du e to sh ap e beh in d in tegral brid ge

abu tm ents. Also m odu lu s of h orizontal su bgrade reaction , KH of soils beh in d integral brid ge

abu tm ents is p resented w ith lateral m ovem ent of su p er stru ctu re .

Lon g term beh avior of inclin om eter in stalled at p iles is in accord w ith beh avior of n onlinear

p -y cu rves. Maxim u m later al d isp lacem ent at p ile head, m axim u m stress an d m axim u m ben din g

m om ent of p ile are sh ow n elastic beh avior . An d m axim u m later al load is 8~12.4ton f p er p ile

accord in g to th e cu rves. Also m axim u m lateral d isp lacem en t obtained from th e nu m erical an alysis

is 9~10.1m m an d is con sistent w ith 8.8~10.9m m w h ich is the d isp lacem ent of join tm ent in stalled

at the cyclic con trol join t .

Modu lu s of vertical an d h orizon tal su bgrade reaction , KV and KH are p resented u sin g the

n on linear p -y cu rves of driven H p iles in em bankm en t .

Static an d Dyn am ic Load Test w as p erform ed to offer the fu n d am ental d ata of the in tegral

beh avior an alysis for the evalu ation of the in tegral brid ge . Fram e-shell m odel w as develop ed as

the 3D stru ctu ral an alysis m od el to be verified by com p arison w ith the load test . The in tegral

brid ge w ith skew an gle of 60˚rep resents the h igher in obtu se p art th an in acu te p art for the

p ile axial forces an d the larger in obtu se p art th an in acu te p art for the p ile h ead disp lacem en ts.

A d atu m p oint for th e str ain is set u p at the tim e of th e stable d ata acqu isition by exam inin g

the con stru ction sequ ences, an d the exp an sion an d contraction of in tegral brid ge is investigated

d ep en din g on the strain gages in the lon gitu din al d irection . The valu es of strain gages attached

on the P .S.C . beam bottom face of th e cen ter an d sid e sp an sh ow good correlation s w ith th e

tem p eratu re ch an ges, an d good agreem ents w ith the str ain s calcu lated in Fram e-shell m odel.

Th e d isp lacem ent of th e u p p er p art of the abu tm en t conn ectin g the ap p roach slab is m easu red

by u sin g th e Join t m eter, w hich m easu res th e disp lacem ent of 10m m by the tem p eratu re d ecrease

Δ30℃. It confirm s the favorable beh avior of th e in tegral brid ge .

Fin ally, d esign an d con stru ctu re gu ide line are m ade as test resu lts of fu ll in tegral brid ge

abu tm ent su ch as Pyon gch on 1 brid ge .
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제 1 장 서 론

1.1 연구배경 및 목적

교량의 유지관리 측면에서 일반적으로 가장 문제가 되고 있는 부분은 상판 신축 이음부의 파손이다.

이 부분은 교량의 구조역학적인 측면에서 꼭 필요한 구성요소로서 일단 손상이 발생하면 대부분 직

하면에 위치한 교좌장치 작동을 방해하여 전체 교량 구조계에 악영향을 미치게 된다. 또한 신축이음

부를 통하여 제설제와 같은 이물질이 유입되어 부식을 초래함으로써 교량의 수명을 단축시킨다. 일

단 신축이음부가 손상되면 주행중인 차량의 충격하중을 증가시켜 신축이음부의 파손이 가속화되고

결국 이의 보수를 위하여 차량의 통행을 제한해야 한다.

신축이음장치 자체를 개량하기 위한 여러 가지 시도가 있었으며, 구조물의 강도 및 규격을 변경하여

신축이음장치의 수명을 연장시키기 위해 노력하고 있으나, 노력에 비해 좋은 결실을 얻지 못하고 있

는 실정이다. 가장 바람직한 것은 신축 이음부가 존재하지 않는 교량을 건설하는 것이다. 장대교량

의 경우는 어려움이 있으나 국도 또는 고속도로에 존재하는 중·소형 교량(교량길이 120m 이하)의

경우에는 신축 이음부를 제거하는 것이 기술적으로 가능하며, 이미 미국, 캐나다 등 외국에서는 신축

이음부를 두지 않는 무조인트 또는 일체식 교량(in tegral abu tm ent brid ge)의 시공사례가 많다. 무조

인트 교량은 교량 상판의 조인트 즉, 신축 이음부를 제거하여 상판을 교대와 일체화시켜 상부구조물

의 온도변화에 의한 발생하는 신축 변화량을 교대부의 말뚝과 배면지반이 흡수하도록 설계한 것이다.

그러나 무조인트 교량은 경험에 의해서 그 실용성이 인정되어 발전해온 공법으로 미국의 경우, 교량

거동에 대한 구체적인 연구는 80년대 들어 본격적으로 시작되었으나 연구실적은 미비한 편이다. 또

한 시공실적 위주의 경험적인 공법으로 발전해 온 결과, 교량의 종류와 기후조건에 따라 각 주별로

무조인트 교량의 적용기준을 달리하고 있다. 최근들어 AASH TO (Am erican Association of State

H igh w ay & Tran sp ortation Officials)에서 미국 각 주의 무조인트 교량 적용 결과를 바탕으로 강교와

콘크리트 교량에 따른 적용기준을 제시하고 있으나, 여전히 적용기준을 초과하는 더 긴 연장의 무조

인트 교량의 건설이 추진되고 있다.

이에 도로연구소에서는 무조인트교량의 국내 도입을 위하여 1997년부터 1999년까지 3개년 동안에

동아건설산업(주)기술연구소가 협동으로 무조인트교량 실용화 연구 를 수행하였으며, 대전-통영간 고

속도로 건설현장에 무조인트교량을 시험시공하였다. 토공 및 말뚝이 포함된 하부구조는 도로연구소

지반연구실에서, 상부구조는 동아기술연구소 구조팀에서 각각 연구를 수행하였다.

본 연구에서는 국내에서 처음으로 시공된 무조인트교량(In tegral Abu tm ent Brid ge)인 평촌1교의 계

절별 장기거동을 계측하여 무조인트교량의 성능을 평가하고, 상부구조물의 시공단계에 따른 말뚝과

교대배면토압의 거동을 파악하고자 한다. 이 결과로부터 국내 환경에 적합한 무조인트 교량의 설계

및 시공 기준을 마련하여 국내에서 무조인트 교량를 실용화하고자 한다. 아울러 무조인트 교량의 기

초로 사용된 H 말뚝의 지지거동을 분석함으로써 H 말뚝의 조인트교량 기초로의 활용성을 알아보고

자 한다.

또한 무조인트교량의 상부구조 시공이 완료되어 본 보고서에 동아기술연구소에서 작성한 상부구조

연구 내용을 수록하였다.
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1.2 연구범위 및 연구방법

국내에서는 일반적으로 교량의 설계는 교량의 기초를 포함하여 구조 전문가들이 수행하고 있는 것

이 현실이다. 그러나 무조인트 교량은 특성상 말뚝기초와 교대 배면지반의 역할이 크고, 교대 설치를

위한 교대부 성토가 상당히 중요하므로 일반 교량 구조물에 비하여 지반공학적 기술의 비중이 상대

적으로 높다. 뿐만 아니라 온도변화에 따른 교량의 신축조절이 신축 이음장치 뿐만 아니라 교대부에

일렬로 설치된 H 말뚝의 수평거동에 의해서 이루어지기 때문에 타 형식의 교량에 비해서 지반조건

및 말뚝의 특성이 매우 중요하다.

이에 본 연구에서는 한국도로공사 도로연구소 지반연구실과 동아건설산업(주) 기술연구소 구조팀이

1999년까지 3개년의 협동연구를 통하여 국내에 처음으로 도입한 무조인트교량인 평촌1교의 장기거동

을 파악하고자 한다. 무조인트교량의 거동은 교량의 사각(skew ), H 말뚝, 교대 배면의 뒷채움 재료

및 뒷채움 재료의 다짐 등에 따라서 달라질 수 있다. 이러한 특성에 따른 평촌1교의 거동 특성을 파

악하기 위하여 시공중에 말뚝, 교대 및 교대배면, 상부슬래브에 계측기를 매설하였으며, 지속적으로

교량의 거동을 모니터링하고 있다.

두동교의 시공을 통하여 밝혀진 바와 같이 무조인트교량은 타 교량 공법에 비해서 직접공사비가

월등히 절감될 뿐만 아니라 시공성이 뛰어나 고속도로 현장뿐만 아니라 국도 현장에서의 확대보급이

예상된다. 그러나 공법의 특성상 국내 도로교의 시공조건에 따른 한계가 있으므로 국내조건에 부합하

는 무조인트 교량의 설계 및 시공지침을 작성하였으며, 시험시공 교량에 대한 지속적인 거동 계측을

통하여 이를 보완하였다. 이를 통하여 경제성 및 시공성이 탁월한 공법의 체계를 확립하여 활용도를

높일 수 있을 것으로 기대된다.

본 연구의 최종 목표는 무조인트교량의 거동을 계측함으로써 무조인트교량의 기술적 완성도를 높

이고, 국내 최초 도입공법의 안정성을 평가하여 본 공법의 적용성을 향상시키는 것이다. 연도별 연구

수행내용은 크게 다음과 같다.

1차년도 (2000년 )

시공 무조인트교량의 3차원적인 거동 수치 해석

설계와 시공시 발생한 무조인트교량 공법의 변경사항에 대한 기술적 검토

무조인트교량의 거동 계측

무조인트교량의 말뚝의 수평거동 해석기준 마련

2차년도 (2001년 )

무조인트교량의 거동 계측 평가 및 수치해석 결과와 비교·검토

무조인트교량의 국내 적용성 및 안정성 평가

무조인트교량의 설계 및 시공지침 마련

본 연구기간 동안에 무조인트교량의 장기거동 파악을 위하여 추가적으로 수행되어야 하는 계측항

목을 검토하여 추가 설치를 실시할 계획이다. 당해 년도에는 무조인트교량의 3차원적인 거동해석을

위한 수치해석을 실시하였으며, 무조인트교량의 국내 최초 시공을 통하여 획득된 여러 기술적인 요인

을 검토하여 기 수립된 무조인트교량의 설계 및 시공기준을 수정·보완하였다. 또한 무조인트교량의
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설계시 가장 중요한 요소인 무조인트교량의 말뚝 설계와 관련하여 수평거동 해석에 대한 연구를 통

하여 그 기준을 마련하였다. 무조인트교량의 시공시 교량의 여러 부대시설을 무조인트교량의 거동을

원활히 할 수 있도록 기존의 부대시설에 대한 검토를 수행하였다.
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제 2 장 PSC Beam 무조인트교량의 설계

2.1 일반적인 무조인트교량 설계법

무조인트 교량은 몇 가지 사용제한 조건을 만족하는 경우 일반교량과 특별한 차별 없이 사용되고 있는

북미지역에서조차정형화된설계방안은존재하지않는것으로조사된다.즉교량을사용하는각주의도로국

(Dep artm ent of Tran sp ortation)은 지역특성을 고려하여 설계시 필수 고려사항 및 이와 같은 항목에 대한

공학적 검토를 요구하는 수준을 제안한다. 이는 무수한 사용실적을 통한 교량 형식의 신뢰성이 인정되어

무조인트 교량형식이 국내와 같이 특별한교량으로 취급되지 않고 일종의 표준 교량으로 취급되어 특별한

구조계산 절차 없이 사용되고 있기 때문이다. 문헌조사에 의하면 그림 2.1과 같은 PSC beam을 이용한

무조인트 교량의 설계방법은 크게 두 종류이다.

첫 번째 설계 방법은 그림 2.2와 같이 최종 완성단계에 대한 해석을 실시하여 설계를 실시하는 방안으로

실제 구조물에서의 교대와 말뚝의 일체성을 무시하고 일반 연속보에 대한 합성 바닥판 설계 모델링을

사용한다.바닥판설계하중으로는일반교량과동일하게슬래브자중, PSC beam자중그리고추가고정하중을

포함한 고정하중과 활하중을 사용한다.

그림 2.1 P S C beam을 이용한 무조인트 교량

바닥판 설계, 합성슬래브

그림 2.2 상부 구조 설계 모델
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두번째설계방법은상부슬래브, PSC beam 그리고교대의일체성을고려하여이들의합성작용을반영한

그림 2.3과 같은 해석 방안이다.

일반적으로무조인트교량은교각베어링지점은양측교대부가토공에의하여지지되어있으므로교각과

바닥판은일체거동대신이동지점(베어링)을주로사용한다.이러한모델을사용하는경우바닥판과교대의

연결부 설계시에는 고정하중(슬래브 및 PSC beam자중), 추가 고정하중, 활하중, 토압 및 온도 변화의 영향

등을 고려하지만 온도 변화에 따른 변위와 토압과의 상호관계는 무시하고 있다. 또한 이러한 모델링은

교각, 교대, 날개벽 그리고 파일에 영향을 주는 교축 직각방향 하중의 3차원 효과를 반영하지 않고 있다.

적용 토압은 일반적으로 안전측 설계를 위해 최대 수동토압 조건으로 가정하여 작용시키고, 토압에 의해

발생한바닥판의축력은그영향이적을것으로가정하여고려하지않으며,또한일체식교량의연속성(In tegral

continu ity)으로 인해 지진하중에 대해서는크게중요하지않게생각하고 설계를수행한다.결국일반연속

교량과동일한설계법을사용하여대부분의교량을설계시공하고있으며이는교량형식의조건을고려하는

경우 크게 문제시되지 않고 있으며, 실제 적용을 통하여 기존 설계법의 안전성을 인정받고 있다.

le

교대

파일

바닥판

le : equiv alent cant ilev er

len gth

그림 2.3 교대부 com p osite 거동을 고려한 모델

2.2 국내 PSC b eam 무조인트 교량 설계

2.2.1 온도변위와 토압의 상호 작용

이절에서제안되는설계안은기존설계방법에서그영향이미미하다고판단되어고려하지않은온도변화에

따른 교대 변위로 발생되는 토압의 상호작용을 고려 할 수 있는 방안을 제시하였다.무조인트 교량은 공용

중온도변화에따라변위를유발하며변위는교대배면에작용하는토압과함수관계를가지게된다.변위가

존재하는 벽체에 발생하는 토압계수는 토질조건(다짐조건)에 따라 그림 2.5와 같이 다양한 비선형 곡선의

형상으로 표현된다. 무조인트 교량 설계시 실용적 적용을 위한 가정으로 발생 가능한 토압은 온도변위

발생에 따라 정지토압 상태에서 완전 수동토압이 발현 가능하다고 가정 할 경우 그림 2.4와 같이 토압은

선형 변화한다고 할 수 있으며 이 관계는 식(2.1)과 같이 간단한 함수 식으로 나타낼 수 있다.

K = K o + d≤K p (2.1)

여기서 는 그림 2.4의 토압변화를 나타낸 선의 기울기를 의미한다

식 (2.1)과 같은 토압식을 적용하여 무조인트 교량의 온도 상승 조건하에서 상부구조 거동을 발생토압과
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연관하여 이상화하면 그림 2.6과 같은 두 가지 조건에 대한 상부구조 변위와 토압과의 관계 상황을 유추할

수있다. 이같은가정을하기위하여상부구조온도변위에대한교각,교대그리고파일의저항을무시하였다.

첫번째 그림은 대칭성을 고려하여 전체 교량의 길이(Ld)의 반에 해당하는 m od el을 보여주고 있으며 이

교량은 유효폭 e, 즉 등간격 PSC beam에 대한 값을 유도하였다.

K p

K o

K

d (D i s plac em ent )

ψ
1

그림 2.4 선형 토압계수 관계

그림 2.5 토압계수의 변화
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d o - d : 토압에 의한 바닥판 길이 감

F s : 수동토압

이상화 M odel

k d : 바닥판 축강성

1/ 2 L d : 교량 총길이의
d o

온도상승에 의한 바닥판 길이 증가

d

그림 2.6 교대의 지반-구조물 상호작용

교량 바닥판의 축강성은 식(2.2)와 같이 표현된다.

k d =
2E g ( A g + n A s )

L d
(2.2)

여기서, Eg : 거더(PSC beam )의 탄성계수, A g : 거더의 단면적, n : 슬래브와 거더의 강성비

양측교대의조건이동일하고상부구조변위에대한파일의저항을무시하면교대벽면에작용하는일반적인

삼각형 형상의 토압(Fs)은 식 (2.3)과 같이 정량화 할 수 있다.

F s = 1
2

h 2
e s K (2.3)

여기서 e : 유효폭(거더간격), h; 교대높이, s : 뒷채움재의 단위중량

식(2.3)에 식(2.1)을 대입하면, 토압은 식(2.4)로 정리되고

F s = 1
2

h 2
e s (K o + d ) (2.4)

그림 2.6에 발생하는 축력은

F d =
2 E g (A g + n A s )

L d
( d o - d ) (2.5)

여기서, d o =
1
2

T L d : 온도팽창계수 (2.6)

교량 바닥판에 작용하고 있는 힘들의 평형조건을 고려하면 (Fs = Fd) 온도 변화에 따른 변위는 교대에

작용하는 토압과의 관계식으로 표현이 가능하며 그 결과는 식(2.7)과 같이 표현된다.
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d =
2 T E g ( A g + n A s ) - h 2

e s K o

4E g ( A g + n A s )
L d

+ h 2
e sφ

(2.7)

발생되는 변위 값을 식(2.1)에 대입하면 뒷채움에 발생하는 토압은 식(2.8)과 같이 정리되고,

K =
2K o + T L d

2 +
L d h 2

e s

2E g ( A g + nA s )

≤K p (2.8)

온도변위에따른뒷채움부의토압은항상식(2.8)로계산이가능하다.또한이식은항상수동토압계수보다

작은 토압 계수를 가지므로 교대와 교각설계시 경제적인 설계가 가능하다.

2.2.2 설계하중 조합 (D esign Load Combination)

일반적인 설계 방법에서 기술한 바와 같이 기존 설계 방법은 무조인트 교량의 최종 완공 상태에 대한

설계를 실시하는 것이 현재까지의 경향이었다. 그러나 이미 두동교 설계시 수행한 바와 같이 무조인트

교량은 시공단계를 고려하여 설계를 실시함이 합리적이다. 그러므로 본 절에서는 설계를 수행함에 있어

시공과정을 두 단계로 나누어 각 시공 단계에 해당되는 설계 하중조합을 제시하였다.

2.2.2.1 시공 1단계

두동교의설계·시공과정에서이미수행한바와같이상부구조의콘크리트타설방법이기존 PSC beam

교량과는다르게수행되었다. 기존 PSC beam을이용한일반조인트교량은상부슬래브콘크리트를타설하기

전에 교각에서 가로격벽을 타설하여 설치된 PSC beam을 연결한 후 슬래브 콘크리트를 타설하는 방법이

일반적으로 사용되고 있다. 무조인트교량은 교량 거동 특성상 바닥판 콘크리트 타설 고정하중에 의한

회전 변위가 교대와 말뚝으로 전달되는 것을 방지하기 위하여 상부슬래브 콘크리트 타설과 동시에 교각

가로격벽이 시공되어야 한다.이는 상부슬래브 콘크리트 타설시에는 콘크리트가 아직 경화되지 않아 교량

바닥판과 구조물사이의 결합이 이루어지지 않은 상태로, 이때까지의 고정하중에 대하여는 각 경간이 단순

지지된 보로 해석을 수행한다.
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바닥판 요소 (합성단면도심통과)

교대

힌지
파일le :equiv alent

pile len gth

교대요소

연결요소

그림 2.7 시공 2단계 뼈대구조 모델

2.2.2.2 시공 2단계

2단계는상부슬래브가완공되어교량이사용중인상태이며, 교대에작용하는토압은온도하중과연계되어

고려하여야 한다. 즉, 온도변화가 없을 시에는 정지토압, 온도가 하강할 시에는 주동토압, 그리고 온도의

상승시에는수동토압의영향에대한고려가필요하다.교대의강성은파일의강성에비해현저하게크므로

교대와 파일은 연결부는 힌지로 모델링 하도록 한다.이때 파일의 길이는 le = lu + 4 4 E p I p

K h
으로 등가길이

이상의 깊이에서는 변위를 무시할 수 있다.

2.2.2.3 시공단계별 적용하중 조합

위에서 설명한 바와 같이 각 시공단계별 적용 하중은 표 2.1과 같다. 각 하중에 대하여 2개의 모델을

이용하여 설계를 실시하여 각 하중에 대해 충분한 안전을 확보하도록 한다.

활하중의 영향을 충분히 고려하기 위하여 각 하중에 대한 조합과 활하중에 대한 영향선을 각 구조물에

load case별로해석한결과를이용하여단경간, 2경간그리고 3경간무조인트교량주요지점에서최대응답을

발생시킬 수 있는 하중조합을 그림 2.8과 표 2.2에 나타내었다. 표 2.2에서 M은 모멘트를 의미하며 V는

전단력을 의미한다. 이를 이용하면 각 주요부재의 설계 모멘트와 전단력을 2차원 상태에서 간략히 획득

할 수 있다. 그림 2.8은 활하중 작용시 각각의 응답위치를 나타낸다.
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표 2.1 각 시공 단계별 적용 하중

시공단계 # 구조물 형상
작용하중

Load ID 구분

1단계 Sim p ly su p p orted beam s 1 PSC girder 고정자중

(단순 보해석) 2 Pre-ten sionin g

3 상부슬래브 고정하중

가로격벽,교대 고정하중

2단계 Com p osite stru ctu re 4 추가 고정하중(연석, 난간둥)

(합성거더) 5 아스팔트

6 Prestress losses

7 활하중과 보행자 하중

8 온도팽창

9 온도수축

10 수동토압

11 정지토압

12 주동토압

13 지진하중 Seism ic load s
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표 2.2는 그림 2.8의 각 응답 위치에서 최대 휨 및 전단응답을 유발 할 수 있는 하중조합을 의미한다.

s p an 1 s pan 1 s pan 2

1
1

2

3 3

1
1

2
2 3 3

4

42

s pan 1 s pan 2 s p an 3

1
1

2

3 3

4 5
2 4 5

그림 2.8 응답위치

표 2.2 최대 휨 및 전단응답에 대한 하중조합

Resp on se
location 고정하중 활하중Sp an # 온도 토압

1 2 3 Pos. Zero N eg. Pas. At Rest Act

1 M
V

M
V

M
V

M
V

M
V

M
V

M
V

M
V

2 M
V

M
V

M
V

M
V

M
V

3 M
V

M
V

M
V V

M
V

4 M
V

M
V

M
V

M M

M M

M
V

M
V

5 M
V V

M
V

M
V

M
V
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2.3 무조인트교량 설계를 위한 요구사항

이상과같이일반적인설계법에서고려하지못한부분에대한개선방안을제시하였으나제시된설계방안은

많은 적용과 다양한 분석을 통하여 그 방법에 대한 검증이 필요한 동시에 아래 항목에 대한 해결방안

마련을 위한 추가 연구가 필요하다.

① 바닥판설계

기존방법은바닥판설계시교대와바닥판의연속성을무시하여무조인트교량으로인한 경간모멘트를

줄일 수 있는 효과를 반영할 수 있는 방법이 없으며, 설계 반영시 이로 인한 교량 안전율의 증가에 대한

정량적인 연구가 필요하다.

② 교각설계

기존설계방법은상부구조로부터전해내려오는수직하중과 3차원 m odel사용을통하여교각에작용한

횡하중에대한고려가필요하다.즉양단의교대에작용하는토압이균형일때만 적용이가능하므로작용토압

이 비대칭인 경우에 대한 해석 방안이 필요하다. 즉, 단순화된 3차원 m odel 개발의 필요성이 존재한다.

③ 상부구조의 온도 팽창으로 발생하는 토압에 의한 프리스트레스트 콘크리트 긴장력 손실을 추정 반영

할 수 있는 설계 방안이 필요하다.

④ 바닥판-교대 설계

기존의 설계 방법은 수동 토압계수(Kp)를 적용하였으나 제안 방법은 경제적 설계를 위한 지반-구조물

상호작용을 반영한 토압계수 사용을 제안했다. 그러나 이를 위해서는 국내 지반조건을 고려한 Param eter

값의 도출 방안이 필요하다.

⑤지진하중에대한별도의 m odelin g방안에대한연구가필요하다.다음장에서기본적인이론및개략적인

지진거동에 대한 소개를 실시 할 것이나 심층적인 해석 방안에 대한 연구가 필요하다.

2.4 무조인트교량의 내진 설계 특성

2.4.1 내진설계 개요

무조인트 교량의 가장 큰 장점 중의 하나는 지진에 내구성을 가진 구조라는 것이다. 무조인트교량의

내진성은 그 우수성을 오래전부터 인정받아 미국 Californ ia주 도로국(Caltr an)을 포함하여 지진의 발생이

빈번한다수의 주도로국(DOT)에서는무조인트 교량을 널리 사용되고있다.내진설계라 함은국내도로교

표준시방서에 명시된 바와 같이 지진이 발생하는 경우 예상되는 피해를 최소화하고 교량의 기본 기능을

유지할 수 있도록 구조물을 설계하는 것이다. 국내의 경우 최근에는 그 적용기준이 더욱 강화되고 있는

실정이며, 고속도로 교량의 경우에는 그 특성상 내진설계는 필수 불가결한 것으로 인식되고 있다.

국내내진설계의규정은많은부분에있어미국AASH TO의내진설계를준용하고있다.구조물의내진설계

과정은 크게 설계 지진력의 결정, 개념설계, 해석모델 작성과 지진해석, 상세설계 및 설계검토의 절차로

구성된다. 이런 설계과정에 있어서 가장 기본적인 요소는 구조물의 특성에 따른 거동을 가장 잘 모사할
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수 있는 해석 모델의 수립이라 할 수 있다. 일반 구조물의 내진설계를 위한 수치해석 모델과 이에 따른

해석방법은 다음 그림 2.9와 같이 요약할 수 있으며, 일반 교량 구조물 설계시 큰 어려움 없이 적용되고

있는 실정이다. 그러나 최근 내진 상세 설계 부분에 있어 국내 적용기준과 현장 시공과정에 상충되는

부분이 다수 발생하여 이에 대한 개선방안에 대한 연구가 매우 활발히 진행되고 있다. 합리적인 내진설계

기준을작성하기위한기본연구와내진성능이우수한재료및여러종류의구조물에대한개발과및관련된

수준 높은 연구 또한 꾸준히 수행되고 있어 내진 분야에 대한 관계자들의 많은 관심을 보여주고 있다.

교량 구조해석

근사적인 치수

예상 단면제원

공칭 재료특성

기타 방법

정적선형

탄성해석

비선형시간이력해석

선형탄성시간이력해석 :

모드중첩법

직접적분법

선형탄성모드해석 :

단일모드스펙트럼해석법

다중모드스펙트럼해석법

부재력

변위

교량 골조모델

정적 또는 동적

지진하중

해석모델 작성

해석방법

입력운동

해석결과

해석모델 제원

그림 2.9 교량의 내진해석 방안
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무조인트교량의내진설계기준은이미 96개정도로교표준시방 6.3.4규정에일체식교대라는명칭하에

설계 개념이 반영되어 있으나 기본방안에 대한 개략적 소개만을 수록하고 있다. 시방규정은 지진 하중

작용시상부구조와교대가일체가됨에따라파일과교대그리고교대뒷채움흙과의상호작용을고려하여

교량을설계토록하고있다. 또한 96개정도로교표준시방 6.2.4규정에 지진위험지역에서는작용하중에

대한재료의인성이요구되므로 H 형강말뚝의우수성에대하여명기하고있다.그럼에도 불구하고국내의

경우 H형강말뚝을교량구조물의기초로적용하는것은본연구과제가국내에서는최초인것으로판단된다.

무조인트교량의적극적인사용을위해서는일반하중조건과지진하중작용시,구조물과지반사이에상호작용

(In teraction )을 고려하여 안전 설계를 실시 할 수 있는 합리적인 설계 방안에 대한 많은 연구가 필요 할

것으로 판단된다. 추가로 지진하중 작용시 구조물의 거동을 밝히기 위한 다양한 시험방법의 고안과 시험

결과 분석을 통하여 지진 설계시 사용될 수 있는 간략 해석 모델의 개발과 각종 구조거동 규명하기 위한

물리적 성질을 나타내는 상호 함수관계의 규명 등이 요구된다.

2.4.2 내진설계를 위한 모델링

2.4 .2.1 일반사항

무조인트교량의내진해석을위하여구조물의일체성과교대,파일그리고흙의상호작용효과를고려한

해석모델을제시하였다. 해석방법은탄성해석에기초하였으나어떠한방법을적용하여도실제지진거동과

다소간의 차이가 있는 것으로 판단된다. 이는 지진하중 작용시 교대 뒷채움 벽체에 발생하는 Dam p in g

효과를산정하여해석모델에반영하기가현실적으로매우어렵기때문이다. PSC beam을이용한무조인트

교량의 지진거동 특성을 파악하기 위하여 교량 연장길이 90m의 3경간 교량을 선정하여 지진해석 모델링

작업을 실시하였으며 교량 제원은 그림 2.10에 표시한 바와 같이, 양측 난쟁이 교대의 높이는 4m , 교각

높이는각각 16m , 18m로설정하였다.적용된제원은무조인트교량실용화시험시공대상교량인두동교의

교량제원과 거의 동일하나 사각이 존재하지 않는 직교를 해석 교량으로 선택하였다.

그림 2.10의 교량을 구조해석 범용 프로그램인 SAP 2000을 사용하여 지진해석을 하기 위한 수치 모델은

그림 2.11과 같다. 상부 바닥판과 PSC beam으로 이루어지는 상부구조는 5개의 PSC beam의 단면특성을

이상화하여 1개의뼈대요소(fr am e elem ent)로모델링하였다. 파일변위에따른지반거동을고려한모델링은

4m

A 1 A 2

18m

P 2

16m

P 1

그림 2.10 예제 해석교량
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6장에서 설명하기로 한다. 또한 일반적으로 무조인트 교량의 교각은 상부구조와 일체로 시공되는 경우와

이동받침베어링을사용하여분리되는두경우가존재하나실용화시공중에있는두동교의경우이동받침을

사용하여실시설계를수행한바 ,상부구조와교각은베어링에의하여분리된경우에대하여해석을적용하였

다. 추가로 교대 뒷채움이 있는 경우와 없는 경우에 대하여 교량 구조물의 거동특성 및 지진력의 변화

등에 대하여 해석을 실시하여 그 영향을 비교 분석하고자 한다.

해석 교량의 제원 및 지진해석에 사용된 각종 특성값은 아래와 같다.

교량형식 : 3경간 PSC beam 연속 In tegral brid ge

교 장 : 3@30 = 90 m

교 폭 : 12.145 m

교각 형식 : Π 형 R. C. 교각

내진등급 : 국내 도로교 시방규정 적용 - 내진 1등급교, 지진구역 : Ⅱ(S=1.2)

설계강도 :

1) 콘크리트

f ck = 270 k g / cm 2 (Slab)

f ck = 400 k g / cm 2 (P .S.C Beam )

2) 철근 (SD30)

f y = 3000 k g / cm 2

3) Stran d - SWPC 7B φ=12.7 m m , 인장강도 : pu = 19000 k g / cm 2

탄성계수

E c ( s lab ) = 2 .5 10 6 t / m 2 , E c ( b eam ) = 3 .0 10 6 t / m 2

탄성계수비 (n) = 3 .0 10 6

2 .5 10 6 = 1 .2

교각기초 : 직접기초

교대기초 : H 형 일렬 말뚝기초

2.4 .2.2 상부구조

상부구조는 바닥판과 5개의 PSC beam의 단면 및 재료특성을 반영하였으며 평행축 정리등을 적용하여

이상화된 1개의뼈대요소(Fram e Elem ent)를사용하여이상화된모델링을실시하였다.도로교시방규정은

강성과관성효과를충분히반영하기위하여 1/ 4 지점마다절점을배치토록제시하고있으나해석결과에는

큰영향을미치지않을것으로판단되어경간은 1/ 3지점마다절점을가지는 3개의뼈대요소로구성하였다.

그림 2.11에나타나있는상부뼈대구조는 PSC beam과바닥판의합성단면의도심을통과하도록배치하였다.

2.4 .2.3 교대 말뚝기초 강성

앞 절의 상부구조 기본 모델링 방법은 일반 PSC beam교량의 지진 해석 모델 작성방안과 큰 차이점이

없다. 본 형식 교량의 핵심적인 구조 거동특성은 상부구조와 일체로 시공되는 교대와 교대를 지지하는

일렬 H 말뚝의유연거동에있다.탄성해석을이용하여이같은구조거동특성을반영하기위한말뚝기초의
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강성을산정하는방안으로써미연방도로국(FH WA)에서제시한천공말뚝과지반거동의상호관계를고려할

수 있는 제안식을 이용하였다. 그림 2.12에서 예시된 3가지 모델링 방법이 일반적으로 사용되고 있으며

각 방법은 적용 Case 별로 장ㆍ단점을 가진다.

그림 2.11 무조인트 교량의 3차원 해석 모델

H HH

교량 말뚝 시스템

(bridge pile system)

등가 캔틸레버 모델

(equivalent cantilever model)

등가 기초 스프링 모델

(equivalent base spring model)

등가 지반 스프링 모델

(equivalentsoilspring model)

그림 2.12 천공말뚝(drilled sh aft) 모델링 방법
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무조인트교량에사용되는파일은천공말뚝이아닌 H 형강타입말뚝이지만여기서는 H 형강타입말뚝을

등가의 천공말뚝이라고 가정하여 말뚝변위와 지반의 상호관계를 지반 스프링을 사용하여 이상화하였다.

추후 이와 같은 H 말뚝의 등가 지반 스프링 모델에서의 스프링 상수 값을 좀 더 합리적으로 산정 할

수 있는 연구가 필요하다고 판단된다. 스프링 상수는 Terzagi(1955)의 연구에 기초를 두고 N AVFA C DM

7.02(1986)방법에 의한 다음 식을 사용하여 산정할 수 있다.

K h = f· z
D

(2.9)

여기서, Kh : 수평지반 반력계수

D : 말뚝지름

f : 그림 2.18에 따른 계수값

z : 지표면으로 부터의 깊이

따라서, 구하고자하는 스프링 상수 값은 식(2.10)로 구할 수 있다.

K z = K h·D·H tr ib (2.10)

여기서, Kz : 깊이 z에서의 스프링 상수

Kh : 수평지반 반력계수

H t rib : 스프링 한 개가 영향을 미치는 지반 높이

2.5 일반교량과 무조인트교량의 지진해석 비교

이 절에서는 동일 조건에 있는 일반 PSC beam교량과 무조인트 교량의 지진해석 결과를 비교하였다.

그러나교량구조특성상경계조건은동일할수가없으므로일반 PSC beam교량해석에사용된경계조건은

그림 2.10에서교각 2에종방향고정단을배치하고양측교대와교각 1의지점부는이동지점으로설정하였다.

이는 가장 일반적인 3경간 PSC beam 교량의 경계조건이다.

2.5.1 일반 PSC beam교량의 모델링 및 제원

일반 PSC beam 교량의 수치해석 모델을 그림 2.13에 나타내었다.

2.5.1.1 상부 합성단면 특성

상부구조를 1개의등가보를사용하여해석모델작성하였으며단면특성을 PSC Beam 환산단면을사용하여

계산을 실시하였다.
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그림 2.13 일반 P S C beam교량의 해석 모델

※ 교축방향 - Pier 2에 고정단, 교대(A1, A2) 및 Pier 1 모두 이동지점

교축직각방향 - 교대는 고정단

교각 높이 - Pier 1=16m , Pier 2=18m .

1) 합성단면의 도심축

y

z

2.5/ 1.2 =

dv s =0.5 m

0.9593 m

1.4539 m

합성단면의 중립축
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단 면 A b , (cm 2)
P .C. 단면 도심으로 부

터의 거리 d (cm )
A b d, (cm 3)

R.C . Slab 5200 116.6 606320

P .C . Beam 6714 0.0 0.0

합 계 11914 606320

- d vs =
A b d

A b
= 606320

11914
= 50 .9 cm

2) 합성단면의 단면2차 모멘트

- 합성단면의 단면2차 모멘트는 평행축 정리를 사용하여 구한다.

단 면 A b (cm 2) Iy o (cm 4 )

y (합성단면 도심으로

부터 각단면 도심까지

의 거리, cm )

y 2 (cm 2) A b *y 2 (cm 4) Iz o (cm 4 )

R.C. Slab 5200 18747733 65.7 4316.5 22445800 270833

P.C. Beam 6714 1437340 -50.9 2590.8 17394631 33092689

합 계 11914 20185073 39840431 33363522

I y = I y o = 20185073 cm 4 = 0 .2019 m 4

I z = ( I z o + A by 2 ) = 33363522 + 39840431 = 73203953 cm 4 = 0 .732 m 4

- 상부구조 전단면에 대한 단면특성

A b = 5 11914 = 59570 cm 2 = 5 .818 m 2

I Z = I y + 2 ( I y o + A b y 2 )

= 0 .2019 + 2 { (0 .2019 + 1 . 1914 2 .5 2 ) + (0 .2019 + 1 . 1914 5 2 ) }

= 75 .472 m 4

I Y = 5 73203953 = 366039765 cm 4 = 3 .66 m 4

2.5.1.2 하부구조

1) 원형기둥

A c = D 2

4
= 250 2

4
= 49087 cm 2 = 4 .91 m 2

I z = I y = D 4

64
= 191747598 .5 cm 4 = 1 .9175 m 4

J = r 4

2
= 383495197 cm 4 = 3 .83 m 4
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2) 교각캡빔

A c = 250 250 = 62500 cm 2 = 6 .25 m 2

I z = I y = 250 250 3

12
= 325520833 .3 cm 4 = 3 .26 m 4

J = h b3 = 0 . 141 250 250 3 = 550781250 cm 4 = 5 .51 m 4

여기서, =
1
3

- 0 .21
b
h ( 1 -

b4

12 h 4 ) = 0 . 141

2.5.1.3 교량 자중

1) 상부구조

슬 래 브 0.25×2.5×12.145 = 7.59 t / m

포 장 0.08×13.4×2.3 = 2.4656 t / m

PSC Beam 0.6714×2.5×5 = 8.3925 t / m

방 호 벽 0.42×1×2.5 = 1.05 t / m

중앙분리대 = 0.65 t / m

합 계 20.15 t / m

20 . 15 90 = 1813 .5 t

2) 중간격벽

중앙부 1.78×1.84×0.3×2.5×60(EA) = 147.4 t

단 부 1.78×1.84×1.3×2.5×8(EA) = 85.2 t

합 계 = 232.6 t

3) 하부구조

교각 캡빔(1EA) 9.2×2.5×2.5×2.5 = 143.75 t

기 둥 - Pier 1 π×2.52 / 4×16×2.5×1/ 2×2 = 196.30 t

기 둥 - Pier 2 π×2.52 / 4×18×2.5×1/ 2×2 = 220.9 t

2.5.2 일반 PSC Beam교량의 지진해석

2.5.2.1 단일모드스펙트럼 해석법에 의한 지진해석

1) 교축방향지진 (Pier 2에 고정단)

① 교축방향 단위하중 :

(x ) = (상부구조 + 중간격벽 + 캡빔 + 교각기둥 ( p ier2) ) /교장

= ( 1813 .5 + 232 .6 + 143 .75 + 220 .9 ) / 90 = 26 .8 t / m

② 단위등분포 종방향 하중에 대한 종방향 변위
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V s = 0 .03 m

P 0 =1 t/ m V s

그림 2.14 단위등분포 종방향 하중에 대한 종방향 변위(일반 PSC beam교량)

③ 고유주기를 계산하기 위한 계수 α, β, γ

=
L

0
V s (x ) dx = 0 .03 90 = 2 .7

=
L

0
(x ) V s (x ) dx

= 26 .8 2 .7 = 72 .36

=
L

0
( x ) { V s (x ) }2 dx = 26 .8 0 .03 2 90 = 2 . 17

④ 주기 : T = 2 p 0 g = 2 2 . 17
1 9 .8 2 .7

= 1 .8 s ec

⑤ 탄성지진응답계수

A = 0 . 154 (가속도 계수)

S = 1 .2 (지반종류 Ⅱ)

C S = 1 .2 A S
T 2 / 3 = 1.2 0 . 154 1 .2

1 .8 2/ 3 = 0 . 15

⑥ 교축방향 등가정적 지진하중

P e =
C s (x ) V s (x )

= 72 .36 0 . 15 26 .8 0 .03
2 . 17

= 4 .02 t / m

⑦ 교대지점부의 변위

x = 0 . 12 m

위의 계산결과를 정리하면 표 2.3과 같다.
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표 2.3 교축방향지진에 의한 탄성지진력(일반 P S C beam교량)

부재력

요소

Fx,

교축방향

전단력(t)

M y ,

교축방향

휨모멘트(t-m )

Fy ,

교축직각방향

전단력(t)

M y ,

교축직각방향

휨모멘트(t-m )

Fzy ,

축하중(t)
비고

교대(A 1) 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0

교각(P1)* 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 롤러

교각(P 2) 180.9 3744.6 0.0 0.0 0.0 힌지

교대(A 2) 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0

* 기둥한개당 단면력

2) 교축직각방향 지진

① 단위등분포하중에 의한 횡방향 변위량

그림 2.15 단위등분포 횡방향하중에 의한 변위량 (일반 P S C b eam교량)

표 2.4 단위등분포 횡하중에 의한 횡변위량 (일반 PSC beam교량)

x 좌표 변 위 VS (x), (*10-6) x 좌표 변 위 VS (x), (*10-6)

0.0 0.0 50.0 1538

10.0 540.9 60.0 1371

20.0 998.1 70.0 1042

30.0 1329 80.0 567.5

40.0 1522 90.0 0.0
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② 횡방향 단위하중

(x ) = (상부구조 + 중간격벽 + 캡빔 2개 + 기둥 ( p ier 1 + pier 2) ) /교장

= ( 1813 .5 + 232 .6 + 143 .75 2 + 196 .3 + 220 .9 ) / 90

= 30 .56 t / m

③ 고유주기를 계산하기 위한 계수 α, β, γ

=
L

0
V s (x ) dx

= [ {( 540 .9
2

) + ( 540 .9 + 998 . 1
2

) + ( 998 . 1 + 1329
2

) + ( 1329 + 1522
2

)

+ ( 1522 + 1538
2

) + ( 1538 + 1371
2

) + ( 1371 + 1042
2

)

+ ( 1042 + 567 .5
2

) + ( 567 .5
2

)} 10 - 6 ] 10 = 0 .089

=
L

0
(x ) V s (x ) dx

= 30 .56 0 .089 = 2 .72

=
L

0
( x ) { V s (x ) }2 dx = 1 . 1 10 - 4 30 .56 = 3 .36 10 - 3

④ 교축직각방향 주기

T = 2 p 0 g = 2 3 .36 10 - 3

1 9 .8 0 .089
= 0 .39 s ec

⑤ 탄성지진응답계수

C s = 1 .2 A S
T 2/ 3 = 1.2 0 . 154 1 .2

0 .39 2/ 3 = 0 .4 15 〉 2 .5 A

따라서, C s = 2 .5 0 . 154 = 0 .385

⑥ 등가정적 지진하중

P e =
C s (x ) V s (x )

= 2 .72 0 .385 30 .56
3 .36 10 - 3 V s ( x ) = 9524 .5 V s (x )

표 2.5 교축직각방향 지진하중(일반 PSC beam교량)

x 좌표 지 진 하 중 Pe(x), (t/ m ) x 좌표 지 진 하 중 Pe(x), (t/ m )

0.0 0.0 50.0 14.6

10.0 5.15 60.0 13.06

20.0 9.51 70.0 9.9

30.0 12.66 80.0 5.4

40.0 14.5 90.0 0.0
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⑦ 탄성지진 단면력

표 2.6 교축직각방향지진에 의한 탄성지진력(일반 PSC beam교량)

부재력

요소

Fx ,

교축방향

전단력(t)

M y ,

교축방향

휨모멘트(t-m )

Fy ,

교축직각방향

전단력(t)

M x ,

교축직각방향

휨모멘트(t-m )

Fz,

축하중(t)
비고

교대(A 1) 0.0 0.0 180.5 0.0 0.0

교각(P 1)* 0.0 0.0 130.3 1207.6 ±396.7 롤라

교각(P 2)* 0.0 0.0 98.0 1010.6 ±328.7 힌지

교대(A 2) 0.0 0.0 210.5 0.0 0.0

* 기둥한개당 단면력

2.5.2.2 다중모드스펙트럼 해석

- 질량산정 (Mass Calcu lation)

1) 합성단면(상부구조)

① 끝단(절점 ①, ⑩)

( 20 . 15 5 m + 1 .78 1 .84 0 .3 2 .5 4E A 1
2

) / 9 .8

= 10 .8 t - s ec 2 / m

② 중간(절점 ②, ③, ⑤, ⑥, ⑧, ⑨)

( 20 . 15 10 m + 1 .78 1 .84 0 .3 2 .5 (4E A + 4 1
2

+ 4 1
2

) / 9 .8

= 22 .6 t - s ec 2 / m

③ 교각부(절점 ④, ⑦)

{20 . 15 10 m + 1 .78 1 .84 0 .3 2 .5 (4 1
2

+ 4 1
2

) +

1 .78 1 .84 1 .3 2 .5 4E A }/ 9 .8 = 26 .9 t - s ec 2 / m

2) Pier 1

- 절점 11, 13 : 4 . 19 ( A ) 2 .5 2 .7 ( H ) / 9 .8 = 3 .382 t - s ec 2 / m

- 절점 12, 14 : 1 .6 t - s ec 2 / m

- 절점 31, 34 : 4 . 19 ( A ) 2 .5 5 .35 ( H ) / 9 .8 = 6 .7 t - s ec 2 / m

- 절점 32, 35 : 4 . 19 ( A ) 2 .5 5 .3 ( H ) / 9 .8 = 6 .64 t - s ec 2 / m

- 절점 33, 36 : 4 . 19 ( A ) 2 .5 2 .65 ( H ) / 9 .8 = 3 .32 t - s ec 2 / m

- 절점 19 : 2 .36 t - s ec 2 / m
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3) Pier 2

- 절점 15, 17 : 4 . 19 ( A ) 2 .5 3 .0 ( H ) / 9 .8 = 3 .757 t - s ec 2 / m

- 절점 16, 18 : 1 .6 t - s ec 2 / m

- 절점 37, 40 : 4 . 19 ( A ) 2 .5 6 .0 ( H ) / 9 .8 = 7 .515 t - s ec 2 / m

- 절점 38, 41 : 4 . 19 ( A ) 2 .5 3 .0 ( H ) / 9 .8 = 3 .757 t - s ec 2 / m

- 절점 39, 42 : 4 . 19 ( A ) 2 .5 3 .0 ( H ) / 9 .8 = 7 .515 t - s ec 2 / m

- 절점 20 : 2 .36 t - s ec 2 / m

2.45 2.5 3.7

2.5

16

5.3

5.3

5.4

2.65

5.3

5.35

2.7

11

32

12

33

31 34

35

36

13

14

19

그림 2.16 교각 P1의 질량을 계산하기 위한 구조해석모델
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4) 단일모드, 다중모드스펙트럼해석에 의한 지진력 비교

표 2.7 일반 PSC Beam 교량의 지진해석에 의한 탄성지진력

부재력

요소

Fx ,

교축방향

전단력(t)

M y ,

교축방향

휨모멘트(t-m)

Fy ,

교축직각방향

전단력(t)

M x ,

교축직각방향

휨모멘트(t-m)

Fz , 축하중(t) 비고

해석방법 단일 다중 단일 다중 단일 다중 단일 다중 단일 다중

교대(A1 ) 0.0 0.0 180.5 167.9 0.0 0.0

교각(P1 )* 0.0 0.0 130.3 143.9 1207.6 1271.2 ±396.7 370.3 롤러

교각(P2 )* 180.9 182.3 3744.6 3659.1 98.0 114.3 1010.6 1094.5 ±328.7 296.2 힌지

교대(A2 ) 0.0 0.0 210.5 200.5 0.0 0.0

* 기둥한개당 단면력

표 2.7에 나타난 바와 같이 구조물의 기하학적 특성으로 인한 사교, 곡선교 또는 복잡한 구조물이 아닌

경우를 제외하고 일반적으로 다중 모드스펙트럼 해석시 몇 개의 저차 진동모드가 구조물의 동적거동을

지배한다는 것을 잘 나타내고 있으므로 단일모드스펙트럼 해석과 다중모드스펙트럼 해석이 대동 소이한

결과를 보여주고 있음을 알 수 있다.

2.45 2.5 3.7

2.5

18

6

6

6

3

6

6

3

15

38
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39

37 40

41

42

17

18

20

그림 2.17 교각 P2의 질량을 계산하기 위한 구조해석모델
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2.5.3 PSC Beam 무조인트교량의 지진해석

2.5.3.1 단일모드스펙트럼 해석법에 의한 지진해석

1) 교대 파일에 대한 스프링상수 계산

① 미 N AVFAC DM 7.02 방법을 사용하여 스프링 상수를 구한다.

:다짐도 95 %는그림 2.18에서조밀한것으로보고상대밀도(relative den sity)를 80%로가정하였다.

n h ( f ) = 45 pci = 45 lb / in 3 = 1245 .6 t / m 3

D = 0.3 m (교축방향)

D = 0.305 m (교축직각방향)

교축방향 및 교축직각방향의 D는 0.3m로 동일한 것으로 가정

: z = 2 m

K h = f· z
D = 1245 .6 2

0 .3
= 8304 t / m 3

그림 2.18 상대밀도에 따른 지반반력계수의 변화
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H tr ib = 3 m

K = K n D H tr ib = 8304 0 .3 3 = 7473 .6 t / m

: z=4 m

K h =
n h z
D

= 1245 .6 4
0 .3

= 16608 .0 t / m 3

H tr ib = 2 m

K = K n D H tr ib = 16608 .0 0 .3 2 = 9964 .8 t / m

표 2.8 수평방향 스프링 계수

z
(m )

지반반력 계수

(t/ m 3)
스프링 상수

(t/ m )

2 8304.0 7473.6

4 16608.0 9964.8

6 24912.0 14947.2

8 33216.0 19929.6

10 41520.0 24912.0

12 49824.0 29894.4

14 58128.0 34876.8

16 66432.0 39859.2

18 74736.0 44841.6

20 83040.0 49824.0

22 91344.0 54806.4

2) 교축방향지진

① 교축방향 단위하중 :

(x ) = (상부구조 + 중간격벽 + 교대2 ( E A ) ) /교장

= ( 1813 .5 + 232 .6 + 120 .0 * 2 ) / 90 = 25 .4 t / m

② 단위등분포 종방향 하중에 대한 종방향 변위

V s = 0 .0017 m

③ 고유주기를 계산하기 위한 계수 α, β, γ

=
L

0
V s (x ) dx = 0 .0017 90 = 0 . 153 m

=
L

0
(x ) V s (x ) dx = 25 .4 0 . 153 = 3 .89
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=
L

0
( x ) { V s (x ) }2 dx = 25 .4 0 .0017 2 90 = 0 .0066

④ 주기 : T = 2
p 0 g

= 2 0 .00585
1 9 .8 0 . 144

= 0 .42 sec

⑤ 탄성지진응답계수

A = 0 . 154 (가속도 계수)

S = 1 .2 (지반종류 Ⅱ)

C S = 1 .2 A S
T 2 / 3 = 1.2 0 . 154 1 .2

0 .42 2/ 3 = 0 .4 〉 2 .5 A

따라서, C s = 2 .5 0 . 154 = 0 .385

⑥ 교축방향 등가정적 지진하중

P e =
C s (x ) V s (x )

= 3 .6576 0 .385 25 .4 0 .0016
0 .00585

= 9 .798 t / m

⑦ 교대지점부의 변위

x = 0 .016 m

그림 2.19 단위등분포 종방향 하중에 대한 종방향 변위 (무조인트 교량)
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3) 교축직각방향 지진

① 단위등분포하중에 의한 횡방향 변위량

그림 2.20 단위등분포 횡방향 하중(무조인트 교량)

표 2.9 단위등분포 횡하중에 의한 횡변위량 (무조인트 교량)

x 좌표 변 위 VS (x), (*10-6, m ) x 좌표 변 위 V S (x), (*10-6, m )

0.0 514 50.0 1548

10.0 877 60.0 1448

20.0 1178 70.0 1244

30.0 1393 80.0 939

40.0 1527 90.0 562

② 횡방향 단위하중

(x ) = (상부구조 + 중간격벽 + 캡빔 2개 + 기둥 (p ier 1 + p ier 2 + 교대2ea) ) /교장

= ( 1813 .5 + 232 .6 + 143 .75 2 + 196 .3 + 220 .9 + 120 * 2) / 90

= 33 .23 t / m

③ 고유주기를 계산하기 위한 계수 α, β, γ

=
L

0
V s (x ) dx

= [ {( 514 + 877
2

) + ( 877 + 1178
2

) + ( 1178 + 1393
2

) + ( 1393 + 1527
2

)

+ ( 1527 + 1548
2

) + ( 1548 + 1448
2

) + ( 1448 + 1244
2

)
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+ ( 1244 + 939
2

) + ( 939 + 562
2

)} 10 - 6 ] 10 = 0 . 107

=
L

0
(x ) V s (x ) dx

= 33 .23 0 . 107 = 3 .56

=
L

0
( x ) { V s (x ) }2 dx = 1 .36 10 - 4 33 .23 = 4 .53 10 - 3

④ 교축직각방향 주기

T = 2
p 0 g

= 2 4 .53 10 - 3

1 9 .8 0 . 107
= 0 .403 s ec

⑤ 탄성지진응답계수

C s = 1 .2 A S
T 2/ 3 = 1.2 0 . 154 1 .2

0 .403 2/ 3 = 0 .4 1 〉 2 .5 A

따라서, C s = 2 .5 0 . 154 = 0 .385

⑥ 등가정적 지진하중

P e =
C s (x ) V s (x )

= 3 .56 0 .385 33 .23
4 .53 10 - 3 V s ( x ) = 10054 . 1 V s (x )

표 2.10 교축직각방향 지진하중(무조인트 교량)

x 좌표 지진하중 P e (x), (t / m ) x 좌표 지진하중 P e (x), (t/ m )

0.0 5.17 50.0 15.6
10.0 8.82 60.0 14.6
20.0 11.84 70.0 12.5
30.0 14.0 80.0 9.44
40.0 15.4 90.0 5.65

⑦ 탄성지진 단면력

표 2.11 교축직각방향지진에 의한 탄성지진력(무조인트 교량)

부재력

요소

Fx ,
교축방향

전단력(t)

M y ,
교축방향

휨모멘트(t-m )

Fy ,
교축직각방향

전단력(t)

M x ,
교축직각방향

휨모멘트(t-m )

Fz,
축하중(t)

비고

교대(A 1) 0.0 0.0
sp rin g force=join t
107, 207,…의 합
=14.2*9ea=127.8

0.0 0.0

교각(P1)* 0.0 0.0 159.3 1462.7 ±292.9

교각(P2)* 0.0 0.0 121.8 1243.0 ±236.6

교대(A 2) 0.0 0.0 16.7*9=150.3 0.0 0.0

* 기둥한개당 단면력
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2.5.3.2 다중모드스펙트럼 해석

- Mass Calcu lation

1) 합성단면

19

108

1

그림 2.21 교대부 질량을 계산하기 위한 구조해석 모델

① 끝단(절점 ①, ⑩)

( 20 . 15 5m + 1 .78 1 .84 0 .3 2 .5 4E A 1
2

+ 12 1 2 ( H ) 2 .5) / 9 .8

= 16 .9 t - s ec 2 / m

② 교대(절점 , )

( 12 1 1 2 .5 ) / 9 .8 = 3 .06 t - s ec 2 / m

③ 교대와 파일의 접속부 및 파일의 질량

( 12 1 1 2 .5
9 ( E A )

+ 0 . 106 2 m ) / 9 .8 = 0 .362 t - s ec 2 / m

④ 교각부(절점 ④, ⑦)

{20 . 15 10m + 1 .78 1 .84 0 .3 2 .5 (4 1
2

+ 4 1
2

) +

1 .78 1 .84 1 .3 2 .5 4E A }/ 9 .8 = 26 .9 t - s ec 2 / m

2) Pier 1 과 Pier 2의 질량은 앞 절에서 소개한 일반 PSC beam 교량과 동일하다.

3) 단일모드, 다중모드스펙트럼해석에 의한 지진력 비교
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표 2.12 지진해석에 의한 탄성지진력(무조인트 교량)

부재력

요소

Fy ,

교축직각방향

전단력(t)

M x ,

교축직각방향

휨모멘트(t-m )

Fz, 축하중(t)
주기

(sec)

상부변위량

(m )

해석방법 단일 다중 단일 다중 단일 다중 단일 다중 단일 다중

교대(A 1) 127.8 112.5 0.40

(교축)

0.41

(교축

직각)

0.43

(교축)

0.38

(교축

직각)

0.016 0.018
교각(P1)* 159.3 151.7 1462.7 1328.4 ±292.9 ±243.5

교각(P2)* 121.8 123.1 1243.0 1168.3 ±236.6 ±193.8

교대(A 2) 150.3 137.7

* 기둥한개당 단면력

해석결과를정리한표 2.12은단일모드스펙트럼해석법과다중모드스펙트럼해석법에의한지진해석값들이

차이가 없는 것으로 보아 산출된 결과는 신뢰 할 수 있는 수준의 결과로 판단된다.

2.5.3.3 교대배면의 토압을 고려한 경우

교대 배면의 뒷채움 재료가 고른 입도 분포를 갖고 있으며 다짐이 충실하게 시공된 경우 교대배면의

스프링 상수값은 다음과 같이 산정 할 수 있다. Caltran s(1989)은 교대배면의 뒷채움이 잘 다져진 경우

교대높이 8 feet에 대하여 200 kip / in / ft의 값을 제안하고 있다. 이와 같은 제안에 기초하여 교대배면의

스프링 상수값을 산정하여 지진해석을 수행한 결과는 다음과 같다.

표 2.13 지진해석에 의한 탄성지진력(교대배면 토압을 고려한 무조인트 교량)

부재력

요소

Fy ,

교축직각방향

전단력(t)

M x ,

교축직각방향

휨모멘트(t-m )

Fz, 축하중(t)
주기

(sec)

해석방법 다중 다중 다중 다중

교대(A 1)
1st m od e

0.29

2n d m ode

0.26

교각(P1)* 94.3 799.8 ±137.4

교각(P2)* 78.7 710.5 ±106.3

교대(A 2)

2.6 PSC Beam 무조인트교량의 내진해석 결과

일반 PSC beam교량과 무조인트 PSC 교량의 내진 해석 결과를 비교하면 표 2.14와 같다. 일반 PSC

Beam 교량보다 무조인트교량에서 교각에작용하는 지진력이크게 계산되는것은일반 PSC Beam 교량은

교대지점을교축직각방향에대하여구속시킴으로써무한강성을가지게되어교대에많은힘이전달되지만
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무조인트 교량은 교대가 상대적으로 유연하므로 힘의 전달이 교각으로 분산된 것으로 판단된다. 그러나

교각에 작용하는 지진력은 일반 PSC Beam교량과 약 10%의 차이를 가지나 모두 내진력을 갖추었다고

판단된다.교량시스템의주기를살펴보면무조인트교량의경우일반 PSC beam교량보다상당히단주기로

유도되므로지진력의상승을초래할수있으나설계시사용되는지진력조합에의한결과값은동일수준의

지진력이 발생되므로 일반 교량의 내진 성능과 대비시 충분한 내진능력을 보유하고 있다. 또한 변위량을

살펴보면 무조인트 교량은 탁월한 변위 제어능력을 발휘함을 알 수 있다. 무조인트 교량에서 교축방향의

변위는 모두 지반에 의하여 구속되므로 교대 성토다짐 시공에 상당한 주의를 요한다고 판단된다.

표 2.15는 뒷채움이 있는 무조인트 교량과 뒷채움이 없는 무조인트 교량의 지진해석 결과를 보여주고

있다.

표 2.14 일반 PSC beam 교량 VS 교대배면 토압을 무시한 무조인트 교량

부재력

요소

Fy ,

교축직각방향

전단력(t)

M x ,

교축직각방향

휨모멘트(t-m )

Fz, 축하중(t) 주 기(sec)
변 위(m ),

교축방향

교량 형식
일반

PSC
무조인트

일반

PSC
무조인트

일반

PSC
무조인트

일반

PSC
무조인트

일반

PSC
무조인트

교대(A1) 167.9 112.5
1.8

(교축)

0.48

(교축

직각)

0.43

(교축)

0.38

(교축직각)

0.12 0.018

교각(P 1) 143.9 151.7 1271.2 1328.4 ±370.3 ±243.5

교각(P2) 114.3 123.1 1094.5 1168.3 ±296.2 ±193.8

교대(A2) 200.5 137.7

표 2.15 교대배면 토압무시한 경우와 교대배면토압의 영향을 고려한 무조인트교량의 지진력

부재력

요소

Fy ,

교축직각방향

전단력(t)

M x ,

교축직각방향

휨모멘트(t-m )

Fz , 축하중(t) 주 기(sec)

교량 형식 A B A B A B A B

교대(A1) 0.29

(1st m od e

교축직각)

0.26

(2n d m ode

교축방향)

0.43

(교축)

0.38

(교축

직각)

교각(P1) 94.3 151.7 799.8 1328.4 ±137.4 ±243.5

교각(P2) 78.7 123.1 710.5 1168.3 ±106.3 ±193.8

교대(A2)

A : 교대배면 토압 영향 고려 B : 교대배면 토압 영향을 무시
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교대배면토압에의하여발생하는뒷채움의강성을고려한무조인트교량의첫번째진동모드는교축직각

방향으로나타나고있다.이는 Caltran s이제안한식에의해계산된교대뒷채움흙의스프링강성이상당히

크게 산정 된 영향으로 인한 결과로 판단된다. 따라서 교축방향으로 큰 구속력이 발휘되어 많은 힘들이

교대 파일부에 전달되리라 추측되어 내진 거동시 파일부의 응력검토 및 파일 매입부에 대한 별도 검토가

필요하다고 판단된다. 지진해석 결과에 직접적인 영향을 미치는 스프링 상수 값은 많은 모호성을 지니고

있고이는지진해석에큰영향을미치므로추후에는많은실험데이터와합리적이고정확한스프링상수값을

얻기 위해서 수치해석을 통한 Param etr ic 연구를 실시하여 각 경우에 대한 거동 규명이 필요하다.

무조인트 교량의 내진 성능을 다음과 같이 요약할 수 있다.

① 무조인트 교량은 교량 상부구조와 연결된 교대 및 인접 지반이 지진하중에 대하여 일체로 거동하기

때문에 일반교량에서 심각한 문제가 되는 낙교에 대한 저항능력은 탁월하다고 판단된다.

②교대뒷채움시공방안은내진거동특성의변화를유발시킬수있으므로시공방안에따른지진해석을

통한 내진 설계가 필요하다.

③ 교량주기 산정시 교대 뒷채움 강성 고려여부를 불문하고 질량 참여율이 매우 낮게 나타나는 현상을

보이고 있다. 이는 전체 모델링에 산정 된 스프링 계수 값이 크고 구조 System의 에너지 분산이

큰 영향으로 판단된다.

④ 교량 해석 모델에 사용된 각종 지반 거동 관련 정수 값에 대한 합리적인 적용을 위하여 수치모델을

이용한 다양한 해석과 결과 분석이 추후 필요하다.
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제 3 장 말뚝의 횡방향 프로그램 개발

3.1 프로그램 개요

3.1.1 개발 목적

국내에서 처음으로 시공된 무조인트교량은 신축이음장치를 제거하고 교량 상부구조를 교대에 직접

매입하는 공법의 특성상 시공이 간편하고, 직접공사비의 절감 및 신축이음장치의 개.보수로 인한 유

지관리 비용과 교통지체현상을 감소시킴으로써 간접비용 절감효과가 뛰어나다.

이러한 무조인트교량 공법의 확대보급을 위해서는 시험 시공된 교량의 장기거동 계측을 통한 지속

적인 성능평가가 필요하며, 일반 조인트가 존재하는 교량과 달리 교대 말뚝의 횡방향 변위를 허용하

는 무조인트교량 공법에 있어 말뚝 설계법을 정립하는 것이야 말로 본 공법의 실용화에 있어 중요한

요소이다.

무조인트교량의 말뚝 설계법은 말뚝의 수평방향 거동해석을 포함하여야 하며 이를 위해서는 수치

해석적인 방법을 사용하여야 한다.

이에 따라 국내 무조인트교량의 말뚝기초 설계를 위한 말뚝의 수평거동을 해석할 수 있는 모델을

개발하고 설계 기술자를 위하여 해석모델를 프로그램화하는데 본 과업의 목적이 있다.

3.1.2 개발 목적

무조인트교량은 상부 주형과 일체로 시공된 교대와 말뚝의 거동을 허용하는 구조물이므로 교대 및

교대말뚝도 교량의 거동 조절이 용이할 수 있도록 설계된다. 교대배면에 걸리는 수동토압을 감소시키

기 위하여 교대의 높이를 최소화하여 교대단면을 축소시키며, 교대에 설치된 말뚝은 횡방향의 거동을

허용하기 위하여 교대에 일렬로 설치된다. 교대부에서 교량의 상부주형과 교대말뚝 그리고 접속슬라

브가 일체화됨으로써 교량의 온도변화 등에 의해서 발행하는 응력과 변위는 3차원 교량 전체 구조계

에 영향을 미친다. 교대말뚝과 접속슬라브는 무조인트교량에 발생한 응력과 변위를 해소시키기 위한

거동을 하며, 이 때 말뚝은 지반과 밀접한 상호작용을 할 것이다.

따라서 무조인트교량의 말뚝설계를 위하여서는 지반 특성별로 말뚝의 수평거동을 각각 해석할 수

있어야 한다. 특히 무조인트교량의 교대말뚝 시공중에 발생한 지반의 특성이 반영되어야 하며 이를

위하여 기존에 제안되었던 다양한 해석이론의 장점을 활용한 해석모델의 개발이 요구된다. 현재 시공

된 평촌1교는 사질토지반에 말뚝기초를 타입한 형식으로 이 교량의 거동에 따라 발생하는 말뚝의 변

위 및 응력에 대한 계측이 이루어지고 있으므로 수평거동 해석모델에 의한 결과와 비교 및 검토할

수 있다. 또한 국내에서의 무조인트교량 확대 및 보급을 위하여 요구되는 교대말뚝의 설계시 활용될

수 있도록 프로그램화하고자 한다. 이는 고속도로 구조물(교량, 암거, 옹벽 등)의 말뚝기초 수평거동

의 자료와 이론으로부터 지역별, 지질별 말뚝 수평거동을 파악할 수 있도록 하는 전산 Solver를 구축

하는 출발점이 될 것이다.
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3.1.3 개발 범위

(1) 표 3.1에서 제시한 3가지 해석모델(p-y 해석, Q g -Yg 해석, 선형해석)의 구축

(2) p-y 해석은 표 3.1에서 제시한 3가지 해석모델(Reese, Mu rchison & ON eill, Matlock) 포함

(3) 무조인트 교량 교대말뚝의 수평거동 해석모델 프로그램화

극한지반반력 및 지반반력계수의 정의된 값 또는 사용자 정의 값 사용

말뚝머리 수직하중 고려

말뚝머리 조건

- Free h ead con d ition : 말뚝머리에 수평하중 및 모멘트 하중 적용

- Fixed head con dition : 말뚝머리에 수평하중 적용

표 3.1 말뚝의 수평거동 해석 모델

해석방법 해석모델 적용 k값 또는 y c값 비고

비선형

해석

p -y

해석

Reese 등(1974) Mayer & Reese(1979) SPT 결과에 의한 k 값 산정

Mu rchison &

ON eill (1984)

Mayer & Reese(1979) SPT 결과에 의한 k 값 산정

Terzaghi(1955) SPT 결과에 의한 k 값 산정

Vesic(1961) DMT 결과에 의한 k 값 산정

Bow les(1997) 지지력공식에 의한 k 값 산정

Gabr & Borden (1988)
DMT/ CPT 결과에 의한

k 값 산정

M atlock (1970) Robertson 등(1989) DMT 결과에 의한 y c 의 산정

Q g -Yg

해석

Prakash &

Ku m ar (1996)
Mw in d o(1992) 전단 변형률에 의한 해석

선형해석
Winkler 탄성

스프링 모델
Bow les(1997) 지지력 공식에 의한 k 값 산정

3.2 프로그램 구성

3.2.1 프로그램 구동 시스템 사양

모 니 터 : 17인치 칼라 (17인치 이상 칼라 권장)

하드디스크 : 50 MB (여유공간) (100 MB 이상 권장)

하드디스크 : 40 MB (스왑공간) (100 MB 이상 권장)

C P U : Intel 펜티엄 II 프로세서 (In tel 펜티엄 III 이상 권장)

R A M : 32MB (64 MB 이상 권장)

CD-ROM : 2배속 (12배속 이상 권장)

해 상 도 : 1024 x 768 VGA (1024 x 768 256 칼라 이상 권장)

운영 체계 : MS-Win d ow 98, MS-Win d ow 2000, MS-Win d ow N T (MS-Win d ow 2000 권장)
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입력 장치 : 마우스 또는 키보드

출력 장치 : 프린터 또는 플로터 (칼라 권장)

3.2.2 입력 프로세서

(1) G U I(G raph ic U ser Interface) 형식

그림 3.1 GUI form at 입력창

단면형태 선택 또는 H 형강 호칭치수 선택시 우측의 그림을 통해 입력된 제원을 알 수 있듯이 각

입력항목 마다 사용자와의 그래픽 인터페이스가 구현된다.

(2) 입력 D B(D ata Base) 구축 및 입력오류 사전방지

그림 3.2 입력항목의 DB
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해당되는 항목이 기성제품 또는 표준화된 값일 경우 해당항목에 적합한 DB를 구축하여 사용자 입

력시 입력오류를 사전에 방지하였으며 DB화된 입력항목은 말뚝재료강종, 말뚝단면형태, H 형강 호칭

치수, 말뚝지름, 말뚝두께, 수평력 하중종류이다.

또한 키보드 텍스트 입력항목은 문자입력항목과 숫자입력항목을 구분하여 숫자입력항목에 대해서

는 부적합한 문자키가 입력되는 오류를 사전에 방지하였다.

3.3 계산 프로세서

3.3.1 GUI(Graphic User Interface) 형식

그림 3.3 GUI form at 계산창

계산창은 3가지 화면으로 구성이 되는데 계산 수행전 계산옵션을 정하는 화면과 계산수행되는 화

면 계산요약 화면으로 구성되고 각 단계별로 사용자와 인터페이스를 구현한다.

3.3.2 계산옵션

계산옵션은 입력에서 선택된 해석방법의 선택이 보여지며 p-y 해석에 대한 옵션에서는 반복계산에

따른 최대 반복회수와 반복계산시의 지반반력계수에 대한 수렴허용오차의 선택이 있다.

3.3.3 계산과정 View er

계산옵션을 선택후 계산수행버튼을 클릭시 실제 계산과정을 순차적으로 보여주게 된다. 구성된 계

산 Text View er와 Progress Bar를 통해 실행과정을 볼 수 있으며 반복에 따른 오차율 그래프를 보여

주어 만약 계산시 발산하는지 수렴하는지를 알 수 있다.

만약 발산할 경우는 계산중지 버튼의 클릭을 통해 입력창 또는 계산옵션창으로 이동할 수 있다.
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그림 3.4 계산과정 View er

3.3.4 계산 요약

그림 3.5 계산요약

계산창의 마지막 단계는 해석된 계산값(수평변위, 회전각, 전단력, 모멘트, 응력)의 절대 최대값을

보여주는 창으로 구성된다.
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3.4 프로그램 순서도

표 3.2 구조계산 순서도

입 력

작업정보(프로젝트명,현장명,날짜)

횡방향 해석방법(선형탄성 지반반력해석,비선형탄성 지반반력해석)

말뚝제원(재료강종,단면종류,좌표설정)

지반물성치(내부마찰각,유효단위중량,수평지반반력계수 등)

작용하중(수평력,수평하중종류,연직력,모멘트)

경계조건(말뚝머리 자유단, 회전구속단)

계측치 입력(수평변위,회전각,전단력,모멘트,지반반력 등)

계 산 옵 션

최대반복회수, 수렴허용오차

계 산 수 행

도로교 설계기준 해석(Ch an g,1937)

선형 탄성해석

p -y 해석(Reese,1974)

p -y 해석(Mu rch ison & On eill,1984)

p -y 해석(Matlock,1970)

Q g -Yg (Prakash & Ku m ar, 1996)

해 석 결 과 요 약

최대 수평변위

최대 회전각

최대 전단력

최대 모멘트

최대 수평지반반력

최대 휨응력

결 과 그 래 프 & 보 고 서

p -y 곡선 그래프

수평변위 그래프

회전각 그래프

전단력 그래프

모멘트 그래프

수평지반반력 그래프

휨응력 그래프

요약보고서/ 해석보고서
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3.5 결과 프로세서

3.5.1 GUI(Graphic User Interface) 형식

그림 3.6 GUI form at 그래프

결과 항목은 결과 그래프와 보고서로 구성되어 있고 결과 그래프에서는 p-y곡선 그래프, 수평변위

(y) 그래프, 회전각(S) 그래프, 전단력(V) 그래프, 모멘트(M) 그래프, 수평지반반력(p ) 그래프, 휨응력

(f) 그래프를 볼 수 있어 사용자와의 그래프 인터페이스가 구현된다.

3.5.2 각 그래프별 D ata 및 결과 View er

항목별 그래프와 결과값을 볼 수 있으며 내용은 다음과 같다.

p-y 곡선 그래프

선택된 Reese p-y 해석(Reese), p-y 해석(Mu rch ison & On eill), p-y 해석(Matlock)에 대한 p-y 곡선

그래프로 입력된 깊이와 절점에 해당하는 깊이별 p (tonf/ m ), y (m m )의 곡선의 그래프와 D ata를 볼

수 있다.

수평변위(y ) 그래프

선택된 해석방법에 대한 계산 결과값으로 수평변위 y (m m )를 차트 그래프로 표현하며 범례에서

각 해석방법의 그래프의 View를 선택할 수 있다. 범례의 Data에서 절점에 따른 깊이별 수평변위

y (m m )값을 표를 통해 볼 수 있다.

회전각(S) 그래프

선택된 해석방법에 대한 계산 결과값으로 회전각 S(°)를 차트 그래프로 표현하며 범례에서 각 해
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석방법의 그래프의 View를 선택할 수 있다. 범례의 Data에서 절점에 따른 깊이별 회전각 S(°)값을

표를 통해 볼 수 있다.

전단력(V) 그래프

선택된 해석방법에 대한 계산 결과값으로 전단력 V(tf)를 차트 그래프로 표현하며 범례에서 각 해

석방법의 그래프의 View를 선택할 수 있다. 범례의 Data에서 절점에 따른 깊이별 전단력 V(tf)값을

표를 통해 볼 수 있다.

모멘트(M) 그래프

선택된 해석방법에 대한 계산 결과값으로 모멘트 M (tonf.m )를 차트 그래프로 표현하며 범례에서

각 해석방법의 그래프의 View를 선택할 수 있다. 범례의 Data에서 절점에 따른 깊이별 모멘트

M (tonf.m )값을 표를 통해 볼 수 있다.

지반반력(p) 그래프

선택된 해석방법에 대한 계산 결과값으로 지반반력 p (ton f/ m )를 차트 그래프로 표현하며 범례에서

각 해석방법의 그래프의 View를 선택할 수 있다. 범례의 Data에서 절점에 따른 깊이별 지반반력

p (ton f/ m )값을 표를 통해 볼수 있다.

휨응력(f) 그래프

선택된 해석방법에 대한 계산 결과값으로 휨응력 f (kgf/ cm²)를 차트 그래프로 표현하며 범례에

서 각 해석방법의 그래프의 View를 선택할 수 있다. 범례의 Data에서 절점에 따른 깊이별 휨응력 f

(kgf/ cm²)값을 표를 통해 볼 수 있다.

3.6 작업상황 프로세서

3.6.1 CUI(Check User Interface) 형식

그림 3.7 CUI form at 작업상황창
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작업상황창을 통해서 입력수행 과정, 계산가능여부 및 결과 그래프의 제어 또는 상황 등을 파악할

수 있으므로 입력, 계산과 결과 단계별 검토가 가능하고 작업상황창 하단의 한국도로공사와 씨씨지

(주)의 배너는 한국도로공사나 씨씨지(주) 홈페이지로 바로 이동할 수 있어 사용자의 편의를 돕는 사

용자 검토 인터페이스를 구현한다.

3.6.2 실시간 입력상황/계산상황/결과상황 인지

그림 3.7의 좌측화면은 지금 현재 입력상황이 입력은 가능하나 아직 입력이 완료되지 않아 계산과

정으로는 넘어가지 못함을 보여준다. 입력이 완료되는 시점에서 계산과정의 Check가 켜지고 다음 과

정인 계산 과정으로 넘어갈 수 있음을 시각적으로 보여준다.

중앙화면은 모든 입력이 완료되어 계산이 가능한 상태임을 나타내고 있으며 이때 계산을 클릭하면

계산화면이 화면이 나타나고 계산을 수행할 수 있다.

우측화면은 계산이 완료되고 결과그래프와 보고서, 인쇄 등의 모든 기능을 수행할 수 있는 상태를

나타내며 보고자 하는 항목이나 세부항목에 포커스를 준다.

결과그래프 항목에서는 원하는 그래프를 더블 클릭해 해당 그래프를 전체화면으로 확인할 수 있다.

3.7 보고서 프로세서

그림 3.8 GUI form at 보고서창
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보고서를 인쇄하기 전에 보고서창을 통해 인쇄물을 미리 볼 수 있다. 이는 인쇄물과 동일한 형태의

보고서를 모니터상에서 검토하게 되므로 사용자와 그래픽 인터페이스를 구현한다.

보고서창은 2가지 항목으로 구성이 되는데 요약보고서, 해석보고서 항목이 있으며 각 항목별로 보고

서창에서 인쇄 시킬 수 있다.

각 보고서 화면은 인쇄되는 각 보고서와 동일하며 버튼을 이용하며 페이지다운과 업, 내용 확대/

축소 및 인쇄를 수행할 수 있다.

3.8 도움말 프로세서

3.8.1 GUI(Graphic User Interface) 형식

그림 3.9 GUI form at 도움말 창

도움말 창은 KH C-Pile의 소개, 적용이론 및 사용설명서 등 KH C-Pile 자료가 수록되어 있으며 인

쇄, 내용 복사, 책갈피, 글꼴선정 등의 기능이 포함되어 있어 KH C-Pile의 전자 매뉴얼을 구현한다. 또

한, 도움말은 메인 프로세서의 영향을 받지않는 SDI(Sin gle Docu m en t In terface)형태의 프로세서로서

메인상에서 호출을 할 수도 있고 메인을 거치지 않고 독립적으로 호출을 할 수 있다.
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3.9 인쇄 프로세서

그림 3.10 GUI form at 인쇄창

인쇄창은 5가지 항목으로 구성이 되는데 요약 보고서 인쇄, 해석 보고서 인쇄, 결과 그래프 인쇄

및 인쇄매수 등의 항목이 있으며 인쇄 각 항목별로 부분인쇄와 전체인쇄를 수행할 수 있다.

인쇄된 양식은 보고서창의 내용과 동일하며 보고서는 A4 종방향으로 디폴트 프린터를 기본값으로

한다.

보고서창의 해석보고서는 각종 문서파일로 만들 수 있는데 그 가능한 파일은 엑셀문서(*.xls), 웹문

서(*.h tm l,*.h tm ), 텍스트문서(*.txt), 아크로벳문서(*.p df) 이다.

그림 3.11 해석보고서의 다른 문서로 저장 다이얼로그 박스
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3.10 메인 프로세서

3.10.1 MD I(Mutiple D ocument Interface) & GUI(Graphic User Interface) 형식

그림 3.12 MDI & GUI 메인창

메인창은 각종 프로세서 즉 입력, 계산, 보고서, 도움말, 인쇄, 파일입.출력 프로세서를 통합하고 있

으며 그 구성은 메인창에 종속된 MDI(Mu tip le Docu m ent In terface)형태이며 GUI(Grap hic User

In terface)를 구현한다.

3.10.2 MUI(Menu User Interface) & SKUI(Short-Key User Interface)

형식의 메뉴바

그림 3.13 MUI & SKUI form at 메뉴바

- 47 -



메뉴바는 프로그램의 구동에 필요한 메뉴를 제공하며 메뉴의 클릭 또는 단축키의 키보드 프레스를

통해 각종 프로세서를 구동시킬 수 있다.

3.10.3 IUI(Icon User Interface) 형식의 도구바

그림 3.14 IUI form at 도구바

도구바는 프로그램의 구동에 필요한 아이콘를 제공하며 아이콘의 클릭을 통해 각종 프로세서를 구

동시킬 수 있다.

3.10.4 TUI(Text User Interface) 형식의 스테튜스바

그림 3.15 TUI form at 스테튜스바

메인창에서 작업이 진행이 될 때마다 스테튜스바에서 작업이 진행된 상황들을 Text form at 형태로

알 수 있으며 그 구성은 다음과 같다.

현재 프로젝트의 파일위치 및 파일명

현재 프로젝트 명

현재 수행작업

현재 수행작업의 상황
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제 4 장 H 말뚝의 축방향 지지거동

4.1 개 요

평촌1교는 교대부의 신축이음장치를 제거하고 상부주형을 교대에 일체화시킨 일체식 교량이다. 이

교량의 상부구조물에서 발생하는 신축량은 교대와 말뚝이 흡수하고 일부는 접속슬래브와 완충슬래브

사이에 설치된 신축조절장치(cyclic con trol join t)에서 흡수한다. 이를 위해, 교대는 난쟁이 교대(폭과

높이는 각각 1m와 4m )로, 교대 배면에는 억물림효과가 발생하지 않도록 균일한 입도분포를 가진 둥

근 자갈로, 그리고 말뚝기초는 다른 강재말뚝보다 유연성이 뛰어난 H 말뚝을 교축방향과 평행하게

강축으로 설치한다.

교대 말뚝기초가 설치될 원지반은 호박돌이 널리 산재해 있어, 풍화암이 노출될 때까지 터파기를

한후에 성토재료(SM )로 15~16m 높이까지 다짐을 실시하여 교대지반을 조성하였다. 이 성토지반에

타입된 H 말뚝기초의 연직방향에 대한 지지거동을 알아보기 위하여, 말뚝에 변형률게이지를 부착하

고 항타시 계측기 손상여부를 조사하면서 관입깊이별 동재하시험(En d Of Intial Drivin g, EOID)을 수

행하였다. 아울러 동일한 말뚝에 대하여 동재하시험(En d Of Dr ivin g, EOD)과 정재하시험을 실시하여

시간경과에 따른 지지력 변화와 잔류하중을 고려한 하중전이거동을 살펴보았다.

4.2 지반조건과 말뚝항타

일체식 교량이 설치된 평촌1교 말뚝기초의 배치도와 재하시험 위치는 그림 4.1에 나타나 있다. 제

6장에서 나타나 있듯이, 원지반까지 굴착 후 양질의 토사를 이용하여 노상 다짐 규정으로 다짐을 실

시하여 교대부 지반을 형성하였다.

말뚝이 설치될 구간내에서 7개의 풍화암 시편에 대하여 Brook 등(1977)의 방법으로 실시한 점하중

시험 결과, 점하중지수, Is (5 0)와 일축압축강도, qu는 각각 0.18~3.53kg/ cm 2
와 4.2~84kg/ cm 2

이었으며, 암

종은 화강암질의 풍화암이었다(김용필 등, 1997). 굴절법에 의한 탄성파탐사 결과, 교대 A1과 A2 지

반의 풍화암층의 탄성파속도는 각각 1180~1400m / sec와 1140~1220m / sec이었으며, 연암과 보통암은

1400m / sec 이상이었다. 성토 완료 후에 성토지반의 상태를 알아보기 위하여 SPT, CPT, DM T를 수

행한 바 있으며 양호한 다짐상태(상대다짐도 95 % 이상)를 보였으며 풍화암층에 대한 표준관입시험

값은 N =50/ 20~50/ 3이었다.

말뚝의 항타는 시공절차서에 명시된 바와 같이 교대부 성토가 모두 완료된 상태에서 실시하였다.

말뚝의 항타로 인한 주변 지반의 교란을 방지하기 위해 교대 A1의 경우는 성토 높이를 70cm 정도

높게하여 말뚝 항타 후 이를 제거하는 방법을 적용하였고, 교대 A2의 경우는 확대기초 저면까지 성

토한 후 항타하는 방법을 적용하였다. 시공된 말뚝의 시공오차는 교축방향 약10cm , 교축직각방향

20cm 정도이다. 성토지반에 H말뚝을 항타할 때, 강축방향으로 H말뚝이 흔들리면서 웹과 플랜지 사

이의 흙이 진동다짐되면서 함몰되었는데 그 깊이는 4.5~4.9m 정도이었다. 일체식 교량의 상부구조물

온도변화에 의해 발생되는 수평변위에 따라 교대 말뚝이 자유롭게 움직이게 하기 위해서는 함몰부분

에 무다짐으로 모래를 채웠다. 이 모래지반의 강도를 알아보기 위하여 미육군공병단에서 개발한 휴대
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용 콘관입시험을 실시한 결과는 그림 4.2에 나타나 있다(박영호, 1996). 콘지수의 거동은 깊이가 증

가함에 따라 콘지수가 증가하다가 깊이 10cm부터는 감소하는 경향을 보이는데 이는 함몰부분에 고

인 우수의 영향으로 판단된다.

그림 4.1 평촌1교 교대 말뚝기초의 배치도

그림 4.2 채운 모래의 휴대용 콘지수
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4.3 항타로 인한 잔류하중

4.3.1 잔류하중

항타로 인하여 말뚝에 남아 있는 잔류하중에 대한 연구는 비교적 최근에 시작되었다. 잔류하중의

발생은 말뚝 타입시, 재하-제하 거동에 좌우된다. 항타로 인하여 말뚝이 아랫방향으로 움직이는 동안,

말뚝관입을 저항하기 위하여 말뚝의 주면마찰력과 선단지지력은 윗방향으로 작용한다. 재항타를 위해

램이 올라가면 흙의 리바운드와 말뚝 재료의 탄성적인 성질에 의해 주면마찰력의 방향이 역전될 것

이다. 이러한 이유로 압축응력은 말뚝에 남아있게 되고, 남아 있는 응력을 일반적으로 잔류응력

(resid u al stress)이라 한다(Kyfor et al., 1992).

잔류응력 효과를 고려한 진하중(tru e load )과 재래식 재하시험에서 측정한 하중 사이의 차이를 그

림 4.3에 나타나 있다. 이 그림에서 알 수 있듯이, 말뚝에 발생된 축하중의 정확한 분포를 알아내기

위해서는 일련의 말뚝 설치과정에서 발생된 잔류하중의 크기를 정재하시험시 측정된 말뚝축하중 분

포에 가산해 주어야 한다(Ahm ad, 1987; Briau d an d Tu cker, 1984; Briau d et al., 1990; 최용규, 1998).

그림 4.3 잔류응력 효과를 고려한 진하중과 재래식 재하시험에서

측정한 하중의 차이 (Briau d an d Tu cker, 1984)

4.3.2 측정방법

정재하시험으로 잔류하중을 실측하는 방법은 다음과 같이 크게 4가지 기법이 있는데, 신뢰할만한

방법은 1)과 2)이다. 본 연구에서는 방법 1)을 사용하여 잔류하중을 직접 계측하였다.

1) 말뚝에 계측기를 부착하고 항타전에 계측기를 초기화시켜 잔류응력을 직접 측정하는 방법이다

(Greger sen et al., 1973). 이 방법에 사용되는 계측기는 변형률게이지 형태이고, 말뚝선단부의 잔류압
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력을 측정하기 위해서 말뚝선단부에 로드셀을 설치할 수도 있다(Gu rtow ski an d Wu , 1984).

2) 말뚝을 항타한 후에 계측기를 초기화시킨다. 그 다음 지반 파괴상태까지 압축 정재하시험을 실

시한 후에 제하한다. 그때 계측을 한 후에 다시 초기화시킨다. 마지막으로 지반 파괴상태까지 인장시

험을 실시한 후에 제하한다. 항타로 인한 잔류하중은 인장시험시 제하상태의 잔류하중과 압축시험시

제하상태의 잔류하중 차이이다(H u n ter an d Davisson, 1969).

3) 인장시험시 제하상태의 잔류하중과 압축시험시 제하상태의 잔류하중을 얻지 못했을 때 항타로

인한 잔류하중을 구하는 방법이다. 인장시험에서 측정한 말뚝선단부 하중을 항타로 인한 말뚝선단부

의 하중으로 가정한다. 따라서 항타로 인한 잔류하중은 말뚝머리에서는 0이고 말뚝선단에서는 가정한

잔류선단하중까지 선형으로 거동한다고 가정한다(Briau d an d Tu cker, 1984).

4) 말뚝머리와 선단부의 변위만 측정하였을 때 항타로 인한 잔류하중을 결정하는 개략적인 방법으

로서 압축시험과 인장시험이 필요하다(Ahm ad, 1987).

4 .4 현장재하시험

4.4 .1 고강도 H 말뚝의 허용하중

본 연구에서 사용한 고강도 H 말뚝은 공칭항복응력, y =3,310 kg/ cm 2으로 그 제원은 H 300 305

15 15이다(표 4.1 참조). 사용할 말뚝의 인장시험에서 구한 항복응력은 y =3,960kg/ cm 2이었다.

표 4.1 고강도 H말뚝의 규격 및 허용하중

공칭

치수

표준단면치수 단

면

적

단위

길이 당

중량

재료의 허용하중

(부식공제 2mm)
저

감

율

(%)

허용

하중

(ton)
H B t1 t2 r 단면적 허용하중(ton)

mm mm mm mm mm cm 2
kg/ m cm 2 SHK 490M

300*300 300 305 15 15 18 134.8 106 99.1 188.4 5 179

실험에서 구한 항복응력은 고강도 H 말뚝의 공칭항복응력보다 크므로 허용기준을 만족하였다고 할

수 있다. 부식두께 2m m를 공제한 단면적을 곱하여 구한 재료의 허용하중, Fall = 188.4ton이었다.

본 현장의 성토지반이 깊어서(15~18m ) 1회의 말뚝이음을 실시하였다. 말뚝이음에 의한 저감(타입인

경우 1회 5 %)과 장경비에 의한 저감을 고려하여 구한 최종적인 말뚝재료의 허용하중은 Fa ll = 179ton

이었다. 고강도 H 말뚝(SWS 490)의 허용항타응력은 항복응력의 90%인 2,970kg/ cm 2
이다(한국도로공

사, 2000).

4.4.2 계측기 부착

H 말뚝에 발생하는 축방향 지지거동을 알아보기 위하여, H 말뚝 선단과 머리부분에는 촘촘하게,
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말뚝몸체에는 등간격으로, H말뚝의 웹과 플랜지 양면에는 말뚝 축방향으로 변형률게이지를 부착하였

다.

그림 4.4 고강도 H 말뚝의 인장시험 결과

말뚝에 걸리는 온도변화을 알아보기 위하여 Du m m y Gau ge 대신에 Therm ocou p le을 사용하였다.

항타시 부착된 변형률게이지를 말뚝주변 흙으로부터 보호하기 위하여 형강을 말뚝에 용접하였다

(최용규 등, 1998; 박영호, 2000). 각 말뚝에 설치한 계측기 위치와 확인보링한 주상도는 그림 4.5에

나타나 있다. 이 그림에서 시험말뚝의 선단위치는 보통암 바로위에, 16번말뚝은 풍화암에 타입되어

있다.

(a) 시험말뚝(교대 A2) (b) 16번말뚝(교대 A1)

그림 4.5 말뚝에 설치된 변형률게이지 위치도
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4.4.3 말뚝타입과 말뚝재하시험 방법

변형률게이지의 망실여부를 확인과 동시에 말뚝에 과다한 압축항타응력이 발생하지 않도록 항타높

이를 조절하면서 관입깊이별 동재하시험을 실시하였다(한국도로공사, 2000). 또한 재항타시, 동재하시

험을 수행하여 시간경과에 따른 말뚝 지지력 증감효과(set-u p or relaxation effect)에 대해 파악하였

다. 항타후 며칠 후에 정재하시험을 수행하여 잔류하중을 고려한 하중전이거동을 계측하였다.

정재하시험은 말뚝재료의 항복하중까지 재하한다는 목표하에서 수행하였다. 이때 말뚝재료의 응력

상태는 말뚝에 부착된 변형률게이지로 파악하였다. 표준압축시험방법인 ASTM D 1143-81 시험방법

을 사용하였다. 말뚝재하시험 방법과 사용한 항타장비의 제원 및 동재하시험에서 구한 해머효율은 표

4.2에 나타나 있다.

표 4.2 말뚝재하시험 방법

H-말뚝

항타장비제원

(DKH)
최종

관입

깊이

(m)

말뚝

시공

방법

동재하시험 정재하시험

하중

전이해머

종류

낙하

높이,

h
(cm )

해머

중량,

Wr

(ton)

평균

해머

효율,

e h

(%)

초기

항타
재항타 방법

항타후,

정재하시험

까지의 경과일

교대

A2
시험

말뚝
유압해머 80 7 - 13.9 직타 E.O.I.D -

ASTM D
1143-81

9일 실시

교대

A1
본말뚝

(#16)
유압해머

60~
100

7 64 17.8 직타 E.O.I.D

초기항타후,
14일
경과후

ASTM D
1143-81

21일 실시

4 .5 현장재하시험 결과

4.5.1 동재하시험

말뚝선단 위치가 풍화암에 타입된 16번 말뚝의 시간경과에 따른 허용지지력 변화를 파악하기 위하

여 재항타을 실시한 결과는 그림 4.6에 나타나 있다. 여기서 허용지지력은 CAPWAP 해석시 최대하

중에 안전율, FS=2.5를 적용하여 구하였다(US arm y corp s of en gineer s, 1991). 그 결과, 항타후 14일

경과후의 허용지지력은 83.7ton에서 92.7ton으로 10.8 % 증가하였다.
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그림 4.6 시간경과에 따른 허용지지력 변화

4.5.2 연직압축 정재하시험

4 .5.2.1 말뚝머리 하중 -침하량 곡선

말뚝재질의 항복력(Fy =A y =134.8cm 2 3,310kg/ cm 2=446ton )까지 말뚝머리하중을 재하한다는 목

표 아래, 정재하시험을 실시하여 구한 말뚝머리 하중-침하량 관계 곡선은 그림 4.7과 같다. 여기서 말

뚝머리 최대하중은 Q d e s ig n =76ton이다.

(a) 16번말뚝 (교대 A 1) (b) 시험말뚝 (교대 A 2)

그림 4 .7 말뚝머리 하중 -침하량 관계곡선

그 결과, 말뚝재료 항복력의 68~72 %, 설계하중의 4~4.2배에서 지반이 파괴되는 양상을 보였다. 이

때 변형률게이지로 응력상태를 조사한 결과, 말뚝재료에서 전혀 소성변형이 발생하지 않았다. Vesic

방법으로 구한 시험말뚝과 16번말뚝의 극한지지력은 각각 304 및 322ton이며, 지반조사를 충분히 실

시하였으므로 안전율 2를 적용하여 구한 허용지지력은 152 및 161ton이었다. 또한 두 말뚝에
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Davisson 방법으로 구한 허용지지력은 146ton과 147ton이었다.

말뚝의 초기 강성거동(p iles' in itial stiffness resp on se)은 Davisson 방법으로 구한 허용지지력에 이

지지력에 해당하는 침하량으로 나눈 기울기를 말하며(Briau d et al., 1990), 16번말뚝의 초기강성은

147ton / 6m m =24.5ton / m m이고, 시험말뚝은 146ton / 4 .2m m =34.8ton / m m이었다. 16번말뚝보다 시험말

뚝의 초기강성이 크게 나타났는데 이는 16번말뚝의 선단위치가 풍화암에 타입된 반면에 시험말뚝의

선단위치는 보통암에 타입되었기 때문으로 판단된다.

4 .5.2.2 잔류하중을 고려한 하중전이 거동

16번말뚝에 대하여 잔류하중을 고려한 축방향 지지거동은 그림 4.8에 나타나 있다. 굵은 실선은 H

말뚝을 지반속에 항타한 직후와 21일 경과후에 말뚝에 남아 있는 잔류하중 분포이다. 항타후 21일 경

과하는 사이에 말뚝상부에 50ton 가량의 인장력이 발생하는 이유는 항타시 말뚝의 편타에 의한 영향

으로 판단된다. 극한상태에서 잔류하중을 고려한 축방향 하중분담력은 선단지지력과 주면마찰력이 각

각 154.3ton과 167.9ton이었으며, 분담비율은 선단지지력과 주면마찰력이 각각 48 %와 52 %로 비슷하

였다.

시험말뚝에 대하여 잔류하중을 고려한 축방향 지지거동은 그림 4.9에 나타나 있다. 굵은 실선은 H

말뚝을 지반속에 항타한 직후와 9일 경과후에 말뚝에 남아 있는 잔류하중 분포이다.

그림 4 .8 잔류하중을 고려한 하중전이 거동 (16번말뚝 )
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그림 4 .9 잔류하중을 고려한 하중전이 거동 (시험말뚝 )

극한상태에서 잔류하중을 고려한 축방향 하중분담력은 선단지지력과 주면마찰력이 각각 219.9ton과

83.7ton이었으며, 분담비율은 선단지지력과 주면마찰력이 각각 72 %와 28%로 선단지지력이 크게 부담

하였다.

시험말뚝이 16번말뚝보다 선단지지력이 크게 분담하는 이유는 16번말뚝의 선단위치가 풍화암에 타

입된 반면에 시험말뚝은 보통암에 타입되었기 때문이다.

4 .5.2.3 선단과 주면마찰력 거동

주면마찰력이 완전히 발휘하기 위한 말뚝과 흙과의 상대변위는 흙과 말뚝의 종류나 말뚝의 크기와

길이에 관계없이 10m m를 초과하지 않는다. 이와는 대조적으로, 타입말뚝인 경우 선단지지력이 발휘

하는데 필요한 상대변위량은 8(%) (말뚝직경) 정도로 비교적 크다(Das, 1995 ; 한국지반공학회,

1993).

16번말뚝과 시험말뚝에 대하여 잔류하중을 고려한 축방향 지지거동을 선단과 주면마찰력으로 분리

하면 그림 4.10과 같다. 성토지반을 관통하여 풍화암에 타입된 16번말뚝에 대하여, 잔류하중을 고려한

주면마찰력은 168ton에서 극한 및 잔류상태에 도달하였고, 이때의 침하량, s=15m m이었다. 그리고 선

단지지력은 154ton에서 극한상태에 도달하였고, 침하량은 말뚝직경의 15.3 %(s=46m m / D=300m m )이었

다.

성토지반을 관통하여 보통암에 타입된 시험말뚝에 대하여, 잔류하중을 고려한 주면마찰력은 110ton

에서 극한 및 잔류상태에 도달하였고, 이 때의 침하량은 s=11.5m m이었다. 선단지지력은 220ton에서

극한상태에 도달하였고, 침하량은 말뚝직경의 12.9%(s=38.6m m / D=300m m )이었다.

상기 결과에 의하면, 주면마찰력과 선단지지력이 발생하기 위한 상대변위는 기존 문헌 값 보다 큰

11.5~15m m와 말뚝직경의 12.9~15.3 %에서 각각 발휘되었는데, 이는 말뚝선단 지반조건의 영향으로

판단된다.
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(a) 16번말뚝(교대 A1) (b) 시험말뚝(교대 A2)

그림 4.10 잔류하중을 고려한 주면과 선단지지력 거동 곡선
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제 5 장 H 말뚝의 횡방향 지지거동

5.1 서 론

본 교량의 교대는 난쟁이 교대로서 상부구조물 및 접속슬래브와 H 말뚝이 일체화되어 있으며, 상부

구조물의 신축량에 따라 말뚝은 수평이동을 하게 된다. 상부구조물의 원활한 수평이동을 말뚝이 허용

하기 위하여 고강도 H 말뚝을 약축방향으로 교축방향과 일치되게 1열로 타입하였다.

본 말뚝이 설치된 지반은 약 14∼17.5m의 성토된 지반이며 H 말뚝의 이방성 때문에 이 말뚝을 지

반에 타입하면 약축인 웹(w eb)방향으로 흔들리게 되고, 웹과 플랜지(flan ge)사이의 폐색된 흙은 진동

다짐되면서 말뚝머리 부분에 함몰부가 생긴다. 이 함몰부는 지반조건에 따라 그 깊이가 달라지게 되

며 본 연구에서는 느슨한 모래로 함몰부를 충진하였다.

이 지반에 타입된 말뚝머리 자유단 조건에 대한 고강도 H 말뚝의 수평거동을 알아보기 위하여, 말

뚝 축방향으로 변형률게이지를 부착하고, H 말뚝의 약축방향으로 수평재하시험을 실시하였다. 그리고

이 말뚝의 장기거동 즉, 말뚝머리 회전구속 조건을 파악하기 위하여, 말뚝 축방향으로 웹과 플랜지

부분에 변형률게이지와 경사계를 부착하였다.

또한 본 연구에 나타낸 수치해석은 3장에서 언급한 KH C-Pile 프로그램을 이용하여 선형 및 비선형

해석을 실시하였다. 비선형 해석에서는 3가지 p-y 모델(Reese et al, 1974; Mu rchison & O'N eill,

1984; Matlock, 1970)에 의한 유한차분해석(fin ite difference an alysis)과 전단변형률에 의한 Qg-y g해석

을 실시하였으며, 선형해석에서는 Bow les의 지반반력계수를 이용한 유한요소해석(fin ite elem en t

an aly sis)을 실시하였다. 또한, 비선형 해석중, 가장 광범위하게 사용되는 p-y 해석법에서는 다양한 방

법에 의해 산정된 수평지반반력계수, k(the coefficien t of h orizontal su bgrad e reaction , FL-3)값을 적

용하였다. 다층지반(layered soils)에서의 해석을 위해 층(layer)효과(Georgiadis, 1983)를 고려하여 수치

해석을 실시하였다. 여기서, 수평지반반력계수, k는 표준관입시험(SPT), 전자식 콘관입시험(CPT), 딜라

토미터시험(DM T)으로 구한 지반조사 결과를 이용하여 산정하였다.

그리고 각각의 수치해석방법에 의해 산정된 말뚝머리 수평하중-변위와 말뚝 축방향으로 발휘되는

휨모멘트 거동을 실측에서 구한 값들과 서로 비교함으로써 각 해석방법들의 적용성을 검토하고, H

말뚝의 장기거동 양상을 파악하였다.

5.2 지반조건

횡방향 말뚝재하시험을 실시한 지반조건은 4.2절과 같다.

5 .3 이론적 해석모델

5.3.1 p-y 곡선 해석

횡하중을 받는 말뚝의 해석은 일반적으로 지반반력법과 탄성해석법이 있으며, 본 연구에서는 그림

5.1와 같이 지반을 각각의 독립적인 스프링요소로 대체하여 해석하는 W inkler 지반모델에 기초한 지
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반반력법을 이용하여 수치해석을 실시하였다.

그림 5.1 지반과 말뚝과의 관계

p-y 모델에 의한 수치해석은 기본적으로 유한차분법에 의해 각 절점의 횡방향 변위를 구하게 되고,

최종적으로 수렴된 변위를 이용하여 각 절점의 휨모멘트와 반력을 구하게 된다. 한편, 탄성지반위의

보에 대한 기본적인 미분방정식은 식(5.1)과 같고, 그림 5.2와 같이 p-y 곡선상의 초기접선, E s( j )으로부

터 식(5.1)을 이용하여 초기변위, y ( j )를 구한 후, 이 변위에 의해 다시 할선계수, E s(j + 1)를 구하게 되

며, 이 할선계수로부터 y ( j + 1)를 재산정한다. 이렇게 계산된 y ( n )값은 y ( n ) - y ( n - 1)이 허용범위를 만족

할 때까지 반복 계산하여 최종적인 수평변위를 구하게 된다.

E I d 4 y
dx 4 = p (5.1)

여기서, p = - E s y 이며, E s는 지반계수이다.

그림 5.2 임의의 i 절점에 대한 y ( i , j + 1)의 산정
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전체적인 수치해석 흐름도는 그림 5.3과 같다.

그림 5.3 p-y 곡선에 의한 수치해석 흐름도 그림 5.4 Q g - y g 해석 흐름도

5.3.1.1 Reese 모델

Reese(1974)는 사질토 지반에 대한 p-y 곡선을 전체적으로 하나의 포물선과 두 개의 직선으로 나타

내었으며 특히, 초기 직선부분은 k값에 의한 함수로 나타내었다. 그리고 극한지반반력 값은 식(5.2)와

식(5.3)를 이용하여 식(5.4)에 의해서 산정된다.

P c t = x [
k o t an s in

t an ( - ) cos
+ t an

t an ( - )
( b + x t an t an )

+ k o x t an ( t an s in - t an ) - k a b]
(5.2)

P c d = k a b x ( t an 8 - 1) + k o b x t an t an 4 (5.3)

여기서, = / 2, = 45 + / 2, k o = 0 .4 , 그리고 k a = tan 3 (45 - / 2) 이다.
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P u = A P c (5.4)

여기서, A는 하중재하방식에 따른 보정계수이며, Pc는 지반 깊이에 따라서 식(5.2)과 식(5.3)

에서 계산된다.

5.3.1.2 M urch ison an d O 'N eil l 모델

Mu rch ison & O'N eill(1984)은 Parker (1970)가 제안한 작은 직경의 강관말뚝에 대한 p-y 곡선 관계

식을 수정하여 식(5.5)와 같은 관계식을 제안하였다. 이들은 p-y 곡선을 Reese의 모델과는 달리 단 하

나의 쌍곡선 함수로서 보다 단순한 형태로 나타내었다.

P = A P u t anh [( k z
A P u )y] (5.5)

여기서, k는 수평 지반반력계수이며, A와 는 각각 하중보정계수와 말뚝형상계수이다. 그리

고 단위 길이당 극한지반반력, Pu는 식(5.6)과 식(5.7)에서 구한 값 중 작은 값을 사용한다.

P u = z [ D ( K p - K a ) + zK p t an t an ] (5.6)

P u = Dz ( K 3
P + 2K o K 2

p t an + t an - K a ) (5.7)

여기서, Ka와 Kp는 각각 Rankin e의 주동과 수동토압계수이며, Ko는 정지토압계수이다.

5.3.1.3 M atlock의 모델

Matlock (1970)은 점토지반에 대하여 다음과 같은 3차 포물선 형태의 p-y 관계식을 제안하였다.

P
P u

= 0 .5 ( y
y c

) 1/ 3 (5.8)

여기서, y c는 극한수평변위 값으로 임의의 깊이에서 P = 0 .5 P u 일 때의 y값을 나타낸다.

한편, Robertson 등(1989)은 Matlock의 p-y 모델과 딜라토미터시험의 결과값을 이용하여 사질토 지

반에서의 p-y 곡선을 산정하는 방법을 제안하였다. 즉, p-y 모델은 Matlock의 모델을 사용하고 극한수

평변위, y c 는 식(5.9)와 같이 딜라토미터시험의 결과값을 이용하게 된다. 또한, 극한지반반력, P u는

Mu rchison ＆ O'N eill(1984)이 제안한 값을 사용한다.

y c =
4 . 17 s in ' '

v

E D F ( 1 - s in ' )
D (5.9)

여기서, '는 딜라토미터 시험결과를 이용하여 구한 내부마찰각이며, v는 임의의 깊이에서

유효수직응력, D는 말뚝직경, E d는 딜라토미터 계수, 그리고 F는 강성 보정계수이다.

5.3.1.4 Lay er 효과를 고려한 p-y 곡선

앞에서 설명한 p-y 곡선의 산정법은 일반적으로 균질한 지반에 적용되는 방법들이다. 그런데

Georgiad is(1983)는 서로 다른 지층조건에 대하여 p-y 곡선을 산정하는 방법을 제안하였고, 기본적으

로 M atlock과 Reese 등이 제안한 극한지반반력을 이용하여 등가깊이(equ ivalent d ep th )를 결정함으로
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써 Layer 효과를 고려하였다. 여기서는 Georgiadis가 제안한 방법을 Reese의 p-y 모델과 Mu rchison

＆ O'N eill의 p-y 모델에 적용함으로써 Layer 효과를 고려한 p-y 곡선을 산출하여 수치해석을 실시하

였다.

그림 5.5는 사질토 지반에 대한 2개의 토층으로 이루어진 지반을 예시한 것이다.

그림 5.5 2개의 서로 다른 지층조건에서 등가깊이의 산정

상부토층에 대한 극한지반반력의 합은 다음과 같이 나타낼 수 있다.

F 1 =
H 1

0
P u dH (5.10)

여기서, P u는 느슨한 모래지반인 상부토층에 대한 극한지반반력을 나타내며, F 1은 그 지반

에서 지층 두께를 고려한 극한지반반력의 합이다.

본 수치해석에서의 Pu은 Reese와 Mu rchison & O'N eill 등이 제안한 값을 사용하였다. 그리고 하부

토층에 대한 상부토층의 등가깊이, h1를 구하기 위해 하부토층의 물성치를 이용하여 다음과 같이 나

타낼 수 있다.

F 1 =
h 1

0
P u dH (5.11)

여기서, Pu는 하부토층의 물성값을 이용한 극한지반반력을 나타내며, 식(5.11)은 등가깊이의

함수 즉, F 1' = f ( h 1 )으로 표현할 수 있다.

따라서 식(5.10)와 식(5.11)로부터 등가깊이, h1을 구할 수 있고, 각 깊이별로 p-y 곡선은 그림 5.5와

같이, 상부토층에 대한 p-y 곡선은 깊이, x = H 1까지 구하고, 하부토층에서는 등가깊이, h1를 고려하여

x ' = h 1 + H 2 까지 p-y 곡선을 구한다.

그림 5.5는 상부토층이 하부토층보다 지반물성치가 더 작은 값을 가지는 경우이며, 이때의 등가깊

이, h1는 상부토층보다 더 작은 깊이로 계산될 것이다. 그러나 이와 반대로 상부토층이 하부토층보다

지반강성이 더 크다면, 등가깊이, h1는 상부토층보다 더 큰 깊이로 계산될 것이다.
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5.3.1.5 유한차분해석

앞에서 언급한 바와 같이, 수식적 정해법은 말뚝의 축방향 하중에 의한 좌굴(bu cklin g)영향과 말뚝

에 작용하는 분포하중과 말뚝단면의 휨강성이 다른 경우에는 고려하기 어렵다. 무엇보다도 수식적 정

해법의 가장 큰 단점은 실제 지반조건과 유사한 비선형적인 변화를 고려하기 어렵다는 것이다.

탄성지반 위에 놓인 보에 관한 H etenyi(1946)의 이론을 이용하여 횡하중 말뚝에 대한 기본 미분 방

정식을 확장하면 다음과 같이 나타낼 수 있다.

(5.12)

여기서, p : 단위길이당 지반반력, p = - E sy , EI : 말뚝의 휨강성(flexu ral rigid ity) , Q x :

말뚝에 작용하는 축방향력, x : 깊이

식(5.12)의 지배방정식을 유한차분 형태로 표현하고 말뚝과 지반과의 상호관계로부터 얻어진 p-y 곡

선을 이용하면 반복적인 계산으로부터 지반의 비선형적인 변화를 보다 쉽게 고려 할 수 있을 것이다.

그림 5.6 수평하중재하 말뚝에 대한 유한차분해석

그림 5.6은 지반에 근입된 말뚝을 임의의 절점간격(h )으로 나누어서 나타낸 것이다. 그림과 같이,

말뚝길이에 대한 총 절점수가 n개라면 전체 해석을 위한 방정식의 수는 n +4개이다. 여기서 n개의 방

정식은 지배방정식 식(5.12)으로부터 산정되며, 나머지 4개의 방정식은 말뚝의 경계조건으로부터 산정

할 수 있다. 이에 대한 자세한 사항은 아래에 설명하였다.

먼저, 지배방정식인 식(5.12)의 각 항을 유한차분식으로 나타내면 다음과 같다.
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(5.13)

여기서, 는 임의의 절점에서 말뚝의 휨강성(flexu ral rigid ity)을 나타낸다.

(5.14)

위 식(5.13)와 식(5.14)을 식(5.12)에 대입하여 정리하면 다음과 같다.

(5.15)

따라서 식(5.15)를 이용하여 말뚝선단부터 말뚝머리까지의 n개의 방정식을 구하게 된다. 한편, 나머

지 4개의 가상의 점들(fictitiou s p oints)에 대한 방정식은 다음과 같이 말뚝경계조건으로부터 구하게

된다.

(1) 말뚝선단에서의 경계조건

말뚝머리에서 외력이 작용할 때 말뚝의 길이가 충분히 길어서 극단적으로 짧은 말뚝과 같은 강체

거동을 보이지 않는다면 일반적으로 말뚝선단에서의 모멘트와 전단력은 0이 된다. 이에 대한 관계식

은 다음과 같다.

① 휨모멘트 M = 0

또는, (5.16)

② 전단력, V = 0

또는, (5.17)

(2) 말뚝머리에서의 경계조건

말뚝머리에서의 경계조건(Pile head con dition)은 크게 두 가지로 구분할 수 있다. 즉, 자유단 조건

(free h ead con d ition )과 회전구속 조건(fixed h ead con d ition or rotation restrain t)인 경우에 대해서

각각 다음과 같은 관계식을 얻을 수 있다.

① 자유단 조건 (Free h ead con d ition )

말뚝머리에서 외력 와 가 작용한다면 다음과 같은 관계식을 얻을 수 있다.
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E I t ( d 3y
dx 3 )

t
+ Qx( dy

dx )
t

= H t 인 경우,

(5.18)

E I t ( d 2y
dx 2 )

t
= M t 인 경우,

(5.19)

② 회전구속 조건 (Fixed h ead con d ition or rotation restraint)

말뚝머리에서의 회전각(S t)이 기지값이고, 외력인 수평하중, 가 작용한다면 다음과 같은 관계식

을 얻는다.

. 이고, 다음과 같이 나타낼 수 있다.

y t - 1 - y t + 1 = 2hS t (5.20)

특히, S t = 0인 경우, 완전회전구속(fu lly restr ain t h ead con d ition )을 나타낸다.

E I t ( d 3y
dx 3 )

t
+ Qx( dy

dx )
t

= H t 인 경우,

(5.21)

따라서 식(5.15)와 말뚝머리조건에 따른 식(5.16)~식(5.21)를 이용하여 총 n +4개의 방정식이 산출되며,

다음과 같은 M atrix 형식으로 나타낼 수 있다.

[K] [Y] = [P] (5.22)

여기서, [K]는 말뚝과 지반조건에 따른 강성 Matrix를 나타내며, [Y]는 말뚝과 지반의 상호관

계에 의한 횡방향 변위를 나타내는 M atrix이다. 그리고, [P]는 하중(외력)조건을 나타내는 M atrix이다.

즉, 식(5.22)로부터 각 절점의 횡방향 변위가 산출되며, 이에 따른 각 절점의 회전각(S i), 휨모멘트(M i),

전단력(V i), 지반반력(p i)은 다음과 같은 차분식으로 구해진다.

회전각(Slop e) : (5.23)

휨모멘트(Mom ent) : (5.24)

전단력(Sh ear) : (5.25)

지반반력(Soil reaction ) : (5.26)
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또는 (5.27)

앞에서 언급한 바와 같이, 지반의 비선형적인 특성을 고려하기 위해서는 반복계산이 요구된다. 즉,

그림 5.2와 같이 p-y 곡선상의 초기접선, E s( i , j )으로부터 식(5.22)를 이용하여 초기 수평변위, y ( i , j )를

산정한다. 여기서 i는 임의의 각 절점 깊이에서의 절점번호를 나타내며, j는 해석상의 수렴을 위한 반

복횟수를 나타낸다. 그 다음 단계는 그림 5.2와 같이, 계산된 초기 수평변위, y ( i , 1)로부터 y ( i , 2)를 재

계산하는 것이다. 즉, 계산된 초기 수평변위, y ( i , j )로부터 E s ( i , j + 1) 값이 산출되고, 이 E s ( i , j + 1) 값으로

부터 다시 식(5.21)을 이용하여 y ( i , j + 1)를 재계산한다. 이러한 계산방법은 y ( i , n ) - y ( i , j )가 허용치를

만족할 때까지 반복계산하며, 만일 허용치를 만족한다면, 그때의 y ( i , n )를 임의의 절점, i에서의 최종

적인 수평변위로 결정된다. 단, 여기서 n은 허용치를 만족하는 최종 반복횟수를 나타낸다. 이에 대한

전체적인 계산 흐름도는 그림 5.3에 나타나 있다.

5.3.2 Qg - yg 해석

Mw in d o(1992)는 서로 다른 상대밀도의 지반에 근입된 총 22개의 말뚝에 대한 수평재하시험의 결

과로부터 지반의 전단변형률과 지반반력과의 상관관계를 제시하였다. 이들의 관계를 토대로 Prakash

& Ku m ar (1996)는 사질토 지반에서 횡하중을 받는 말뚝에 대하여 말뚝머리부의 수평하중, Qg과 수평

변위, y g 곡선을 산정하는 방법을 제안하였다. 이 방법은 Qg-y g 곡선이 k h ( m ax )의 범위에 따라서 상한

치(u p p er bou n d)와 하한치(low er bou n d )로 구분된다는 특징이 있다.

그리고 이들은 수평지반반력계수, k h와 전단변형률, 의 관계를 다음과 같이 제안하였다.

k h / k h ( m ax ) = 0 .052 - 0 .48 (5.28)

여기서, k h의 차원은 [F L - 2 ]이며, k h ( m ax )는 최대 수평지반반력계수를 나타낸다. 또한 말뚝

머리부의 수평변위에 따른 전단변형률은 다음과 같다.

= 0.6
y g

B
(5.29)

여기서, y g는 지표면에서의 횡방향 변위를 나타내며, B는 말뚝의 폭 또는 직경을 나타낸다.

그리고 k h ( m ax )값의 범위는 Prakash & Ku m ar가 제안한 값을 사용하며, 수평지반반력정수, n h는 다음

식으로 구한다.

k h = n h l (5.30)

여기서, l 은 표준깊이로서 1m (3.28ft)의 고정된 값을 갖는다.

식(5.30)에서 구한 n h 값으로부터 상대강성계수, T (relative stiffn ess factor)를 다음과 같이 계산한

다.

T = ( E p I p / n h ) 1/ 5 (5.31)

여기서 L은 말뚝의 실제길이이고, L/ T 값이 5보다 크면 일반적으로 길이가 긴 말뚝(lon g p ile)으로

고려한다.
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식(5.31)을 이용하여 말뚝머리조건에 따른 말뚝머리의 수평하중, Q g는 다음 식으로 계산한다.

말뚝머리 자유단인 경우 : y g = A y

Qg T 3

E p I p
+ B y

M g T 2

E p I p
(5.32)

말뚝머리 고정단인 경우 : y g = (A y - 0 .93 B y )
Qg T 3

E p I p
(5.33)

여기서, Qg와 M g는 각각 말뚝머리에서의 수평력과 모멘트를 나타내며, A y와 B y는 말뚝에 작

용하는 수평력과 모멘트에 의한 변위계수이다(Matlock & Reese, 1960).

따라서, y g에 따른 Q g는 식(5.32)와 식(5.33)으로부터 계산되며, 원만한 Qg - y g 곡선을 얻을 때까지

반복계산 된다. 한편, 지반의 상대밀도에 따른 n h (m ax )의 상한치와 하한치를 깊이별로 일정하게 적용한

다면 모든 깊이에 대하여 수평변위, y x, 회전각, 회전각 Sx , 휨모멘트 M x, 전단력 Vx , 지반반력 p x는

다음과 같이 확장하여 나타낼 수 있다.

자유단(Free head p iles)

y x = A y

Qg T 3

E pI p
+ B y

M g T 2

E pI p
(5.34)

S x = A s

Qg T 2

E pI p
+ B s

M g T
E pI p

(5.35)

M x = A m Qg T + B m M m (5.36)

V x = A v Qg + B v

M g

T
(5.37)

p x = A p
Qg

T
+ B p

M g

T
(5.38)

완전회전구속(Fu lly restrain ed head p iles)

y x = (A y - 0 .93B y )
Qg T 3

E pI p
(5.39)

S x = (A s - 0 .93B s)
Qg T 2

E pI p
(5.40)

M x = ( A m - 0 .93B m ) Qg T (5.41)

V x = (A v - 0 .93B v) Qg (5.42)

p x = (A p - 0 .93B p)
Qg

T (5.43)

여기서 상대강성계수, T는 식(5.31)과 같고, 각 계수 A y , A s, A m , A v, A p, By, Bs, Bm , Bv, Bp는

깊이별로 구해진다(M atlock an d Reese, 1961, 1962).

전체적인 수치해석 흐름도는 그림 5.4에 나타내있고, 해석방법은 표 5.1과 같다.
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표 5.1 수치해석방법

해석방법 해석모델 적용된 k 또는 y c 비고

비선형

해석

p - y

해석

Reese 등(1974) Meyer and Reese(1979) SPT 결과에 의한 k 값 산정

Murchison

& O'Neill(1984)

Meyer and Reese(1979) SPT 결과에 의한 k 값 산정

Terzaghi(1955) SPT 결과에 의한 k 값 산정

Vesic(1961) DM T 결과에 의한 k 값 산정

Bowles(1997) 지지력 공식에 의한 k 값 산정

Gabr & Borden(1988)
DM T & CPT 결과에 의한 k 값

산정

Matlock(1970) Robertson 등(1989)
DM T 결과에 의한 y c 값 산정

Qg - y g

해석
Prakash & Kumar(1996) Mwindo(1992) 전단 변형률에 의한 해석

선형해석
수식적 정해법 Chang

지지력 공식에 의한 k 값 산정
Winkler 탄성스프링 모델 Bowles(1997)

5.3.3 선형탄성해석

5 .3 .3 .1 Ch an g 방법

(1) 수식적 정해법 (Closed form solution)

이 방법은 도로교표준시방서(Ch an g 방법)에 제시된 방법으로서 앞에서 언급한 바와 같이 Es 값이

지층깊이에 따라 일정하다고 가정한다면 지배방정식에 대한 수식적 정해를 다음과 같이 구할 수 있

다. 말뚝에 작용하는 축방향력을 고려하지 않는다면 식(5.1)과 같이 된다.

E I d 4 y
dx 4 = p (5.1)

또는
d 4 y
dx 4 + 4 4y = 0 (5.44)

여기서, = 4 E s

4E I
(5.45)

또한, p = - E s y 이며, E s는 지반계수 = 4E I / 4 = k h B 이며, 여기서 k h는 수평지반반력게

수(F/ L3)이고, B는 말뚝 폭(직경)을 나타낸다.

그리고 지반계수 Es (soil m odu lu s)와 말뚝의 휨강성이 말뚝깊이에 대해서 일정하다고 가정한다면 식

(5.44)에서 횡방향 변위, y의 수식적 정해는 식(5.46)과 같이 얻을 수 있다.

y = e x (A cos x + B s in x ) + e - x ( C cos x + D s in x ) (5.46)
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또한, 식(5.46)에서 깊이 x 가 무한히 증가하게 된다면, 횡방향 변위 y는 0에 근접하게 될 것이다. 즉,

충분히 긴 말뚝( L 4, Tim oshen ko, 1941)에 대해서는 식(5.46)의 계수 A , B는 0이 되어 다음과

같이 보다 간편한 형태로 나타낼 수 있다.

y = e - x ( C cos x + D s in x ) (5.47)

이 식의 미분식은 다음과 같다.

S = dy
dx = e - x [ - C cos x - C s in x + D cos x - D s in x ] (5.48)

M = d 2y
dx 2 = 2 2 e - x [ C s in x - D cos x ] (5.49)

V = d 3y
dx 3 = 2 3e - x [ - C s in x + D cos x + C cos x + D s in x ] (5.50)

위 식에서 계수 C, D는 말뚝머리에서의 경계조건에 따라 구해지고, 각 횡방향 변위 y와 회전각 S,

휨모멘트 M , 전단력 V는 식(5.47)~식(5.50)로부터 구할 수 있다. 그러나 짧은 말뚝( L 4)인 경우,

식(5.46)의 각 미분식에 대하여 각각의 말뚝머리에서의 경계조건 이외에도 말뚝선단에 대한 경계조건

을 추가하여 계수 A , B, C, D를 구할 수 있다.

(2) 유한차분해석

지반반력, Es 값이 지층깊이에 따라 다르게 변하는 값이라면, 위에서 제시된 수식적 정해법으로는

그 해를 구하기가 어렵다. 이런 경우에는 수치해석 방법이 보다 더 효과적으로 이용될 수 있다. 여기

서는 식(5.12)의 지배방정식에 대한 유한차분법을 이용하여 수치해석방법을 이용하였으며, 이에 대한

자세한 사항은 전절의 p-y 해석에서 언급되어 있다.

5 .3 .3 .2 W inkler 탄성 스프링 모델

Bow les는 탄성지반 위의 보 해석에 적용되는 W inkler 탄성스프링 모델에 기초하여, 횡하중을 받는

말뚝에 대한 유한요소해석법을 제안하였는데, 특히 그는 탄성보 해석에서의 지반반력계수 값을 이용

하여 횡하중을 받는 말뚝 해석에 대해 말뚝의 크기와 형상을 고려하는 수평지반반력계수 값을 수정,

제안하였다. 따라서 본 연구에서는 Bow les가 제안한 유한요소해석법을 이용하여 탄성해석을 실시하

였으며, 여기서 사용된 수평지반반력계수는 5.4 .4절에 나타나 있다.

5.4 수평지반반력계수 (k)의 산정

5.4.1 Mey er and Reese

Meyer & Reese(1979)는 상대밀도, D r과 내부마찰각, 값에 따라 k값을 산정하는 방법을 그림 5.7

과 같이 제안하였으며, 값은 식(5.62)를 이용하여 산정하게 되고, 이 값에 따른 k값은 그림 5.7을
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이용하여 구하였다.

그림 5.7 D r 와 에 따른 k값(Meyer an d Reese, 1979)

5.4.2 Terzaghi

Terzaghi(1955)는 사질토 지반의 수평지반반력정수, n h는 주로 상재하중과 상대밀도에 의해 영향을

받는다고 가정함으로써 다음과 같은 식을 제안하였다.

n h = A '

1 .35
(ton / f t3) (5.51)

여기서 A : 상대밀도에 관련된 계수, ' : 흙의 유효단위중량, n h : 수평지반반력정수

수평지반반력계수, k 는 다음 식으로 구할 수 있다.

k = n h
z
B (5.52)

5.4.3 Vesic'-Francis

Biot (1937)는 수직하중을 받는 무한 탄성기초에 관한 연구에서 탄성보에 대한 지반반력계수, k s값을

제안하였으며, 그 후 Vesic' (1961)은 지반반력계수를 다음과 같이 수정 제안하였다.
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k s = 0 .65 12 E S B 4

E I
E S

1 - 2
s

(5.53)

여기서, s = 프아송 비

B = 보의 단면 폭 또는 말뚝의 폭

E, I = 보, 또는 말뚝의 탄성계수 및 단면 2차모멘트

Es = 지반의 탄성계수

한편, Fr ancis(1964)는 수직하중을 받는 탄성보와는 달리 횡하중 말뚝에 대한 k값을 Vesic'의 k s값

에 근거하여 다음과 같이 수정 제안하였다.

k B = 1 .30 12 E S B 4

E I
E S

1 - 2
s

(5.54)

따라서 본 연구에서 식(5.54)의 지반탄성계수, E s는 딜라토미터시험(DM T)에 의한 결과 값을 이용

하여 산정하였는데, 일반적으로 다음과 같은 관계식이 이용된다.

E s = F E d (5.55)

여기서, Ed는 딜라토미터 계수이고, F는 지반의 특성과 강도 범위에 따른 상관계수이다.

5.4 .4 Bow les

Bow les(1997)는 탄성지반 위의 보 해석에 적용되는 W inkler 탄성스프링 모델에 기초하여, 횡하중을

받는 말뚝에 대한 유한요소해석법을 설명하였으며, 특히 그는 탄성보 해석에서의 지반반력계수 값을

이용하여 횡하중을 받는 말뚝 해석에 대해 말뚝의 크기와 형상을 고려하는 수평지반반력계수 값을

식(5.57)과 같이 수정, 제안하였다. 따라서 본 연구에서는 Bow les가 제안한 k값 및 유한요소해석법을

이용하여 선형해석을 실시하였으며, 여기서 구한 말뚝머리 수평하중-변위와 휨모멘트 거동은 p-y 해

석에 의한 결과값 및 실측값과 서로 비교하였다.

k s = A s + B s Z n (5.56)

위 식에서 A s와 B s는 다음과 같다.

A s = F w 1 C m C ( cN c + 0 .5 B p N ) (5.57)

B s = F w2 C m C ( B N ) (5.58)

여기서, F w1과 F w2은 각각 말뚝 형상계수이고, C m은 말뚝 주면의 전단 저항을 고려하는 계

수이며, C값은 지지력 상수이다. 또한 N c 와 N 은 각각 지지력 계수를 나타낸다.

식(5.56)에서 지수, n =1의 값은 깊이에 따라 너무 과대한 k s값이 산정되는 경향이 있어 보통 0.4∼

0.6의 값이 추천하고 있다. 따라서 본 연구에서는 n=0.5를 사용하였다.
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5.4.5 Gabr ＆ Borden

Gabr & Borden (1988)은 딜라토미터 시험에서 수평지반반력계수, k ho를 산정하는 방법을 다음과 같

이 제안하였다.

k h o =
p 0 - h

h (5.59)

여기서, p 0 : 수정된 딜라토미터 눈금 A , h : 현장 횡방향 정지토압= K o z , h : 딜라토

미터 판(blade)두께의 1/ 2이고 만일, p 0와 h가 p si 단위이면 h=0.27in .이고, kPa 단위이면 h

=0.0068m이다. 여기서, K o는 정지토압계수로서 Baldi 등(1986)은 Calibration Ch am ber Test의 정적해

석으로부터 다음과 같은 식을 제안하였다.

K o = 0.376 + 0.095 K D - 0.00461
q c

z
(5.60)

여기서, K D : 딜라토미터 횡방향 응력지수, q c : 콘 선단저항력, z : 현장 유효 상재하중

시험말뚝이 타입된 성토지반에서는 표준관입시험, 전자식 콘관입시험, 딜라토미터시험 결과를 이용

하여 내부마찰각, 값을 산정하였고, 15번 말뚝에서는 표준관입시험 결과를 이용하여 값을 산정하

였다. 그리고 흙의 단위중량은 현장들밀도시험으로 구하였으며 각각의 시험결과들은 표 5.2에 나타내

었다. 또한, 각 지반조사 결과로부터 산정된 k값들은 그림 5.8에 나타나 있다.

표 5.2 각 지반조사 방법에서 구한 값

구분
심도

(m )

단위

중량

(tf/ m 3)

D r

D M T

계수

Ed

(tf/ m 2)

수평응력

지수, Kd

현장시험

종류
(도)

k h (tf/ m 3)

비고
적용식 값

1층

(모래)
4 .7 1.8 느슨

200

가정

(범위

200~

350)

1.0 가정

(1~1.5)
SPT 가정 28

N =10 가정

(M ey er &

Reese, 1979)

1,708
고정값

2층

(성토

지반)

17 2.0 조밀

3,292.5

(범위

2,000~

2,500)

3.88

(5~10)

SPT 38

N =50

(Meyer &

Reese, 1979)

4,994.6 측정값

CPT 34.2

q c =

770.4(t/ m 2)

(도로교

설게기준

공식 사용)

4,243.6

( 와

무관)

축정값

DMT 36
Ko , Kd , q c

(Gabr &

Borden,

1988)

3,591.6

( 와

무관)

측정값

DMT-CPT 33

평균 35.3 - 4276.6 평균값

- 73 -



그림 5.8 깊이에 대한 k값의 분포도

5.5 지반 물성값 산정

수치해석에 있어서 정확한 지반 물성값의 산정은 정도 높은 해석결과를 얻을 수 있다. 본 현장의

대상 지반은 사질토 지반으로써 내부마찰각, 는 전체적인 수치해석에서 상당히 중요한 부분을 차지

한다(Meyer an d Reese, 1979). 따라서 본 연구에서는 표준관입시험, SPT와 딜라토미터시험, DM T, 전

자식 콘관입시험, CPT 등을 이용하여 내부마찰각, 와 수평지반반력계수, k값을 산정하였다.

5.5.1 표준관입시험 (SPT)에 의한 값 산정

일반적으로 SPT의 N값을 이용하여 수평지반반력계수, k값을 산정하는 경우에는 실측 N값을 상재

하중의 영향을 고려하여 수정하여야 한다. 따라서 본 연구에서는 실측 N값을 다음과 같은 방법으로

수정하여, 값을 산정하였다.

N ' = C N * N f (5.61)

여기서, N f : 현장에서 실측한 N값

CN : 현장의 상재하중을 고려한 보정계수

N ' : 수정 N값

식(5.61)에서 CN 값은 표 5.3에서 제안된 방법들을 이용하여 구하게 되며, 본 연구에서는 산정된 4개

의 CN 값들에 대해 평균한 값을 사용하였다. 한편, W olff(1989)는 이 수정 N값을 이용하여 값을 산

정하는 식을 다음과 같이 제안하였다.
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(deg.) = 27 . 1 + 0 .3 N ' - 0 .00054 N ' 2 (5.62)

표 5.3 CN 값에 대한 경험적인 관계식

Sou rce C N

Liao & Whitman (1986) 1/ '

Skempton (1986) 2/ ( 1 + ' )

Seed, Arango, and Chan (1979) 1 - 1 .25 log ( ' / '
1)

Peck, Hanson, and Thornburn (1974) ' 0 .25 ( ton / f t2)인 경우 : 0 .77 log (20/ ' )

단, 여기서 '는 ton / f t2 이다.

5.5.2 딜라토미터시험 (DM T)에 의한 값 산정

일반적으로 딜라토미터시험에 의한 값 산정은 크게 2가지 방법이 사용된다(M arch etti, 1997). 첫

번째 방법은 딜라토미터시험에서 구한 횡방향응력지수, K D (d ilatom eter lateral stress in dex)와 전자식

콘관입시험의 콘선단저항력 q c, 그리고 딜라토미터시험 결과와 콘관입시험 결과를 이용한 정지토압

계수, K o값(Baldi 외, 1986)을 사용하여 값을 계산하는 것이다(그림 5.9 참조).

두번째 방법은 Cam p anella ＆ Robertson (1991)에 의해 제안된 방법으로서 q c / vo ' = 33KD의 관계식

과 임의의 K o 값을 가정하여 내부마찰각, 를 다음과 같이 K D값을 이용하여 구하게 된다(March etti,

1996).

( deg . ) = 28 + 14 .6 log K D - 2 . 1 log 2K D (5.63)

위에서 언급한 두 가지 방법 중, 첫번째 방법은 일반적으로 딜라토미터시험과 콘관입시험 값이 요

구되며, 두번째 방법보다 대체로 더 정확한 값이 산정된다. 그러나 근사적인 값의 추정에 대해서는

두번째 방법이 보다 더 효율적으로 사용될 수 있다. 따라서, 본 연구에서는 내부마찰각, 의 보다 더

정확한 산정을 위하여 첫번째 방법으로 내부마찰각을 산정하였다.

5.5.3 전자식 콘관입시험 (CPT)에 의한 값 산정

Robertson ＆ Cam p an ella (1983)는 사질토 지반에서 콘관입시험 결과를 이용하여 유효수직응력, '

에 대한 콘선단저항력, q c과 내부마찰각, 와의 관계를 그림 5.10과 같이 제안하였으며, Ku lh aw y

＆ Mayne(1990)는 이들의 관계를 다음과 같이 수식화하여 제안하였다.
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= t an - 1 [0 . 1 + 0 .38 log (q c

' )] (5.64)

그림 5.9 q c와 K o값을 이용한 값 산정(M archetti, 1985)

그림 5.10 '와 q c를 이용한 값 산정(Robertson ＆ Cam p an ella,1983)
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5 .6 H 말뚝의 제원과 함몰부 보강

5.6.1 고강도 H 말뚝의 인장응력

사용한 고강도 H말뚝의 제원은 H 300 305 15 15이며, 설계시 사용하는 기준 항복응력은 y

=3,310 kg/ cm 2이다. 그리고 사용할 말뚝의 인장시험에서 구한 시험 항복응력은 y =3,960k g/ cm 2이었

다(4 .4 .1절 참조).

5.6.2 함몰부 보강

H 말뚝을 항타할 때, 약축방향으로 H 말뚝이 흔들리면서 웹과 플랜지 사이에 폐색된 흙이 진동

다짐되어 함몰되는데, 본 현장인 성토지반에서의 함몰깊이는 4.5∼4.9m이었다. 그리고 일체식 교대

말뚝이 자유롭게 수평이동을 하기 위하여, 함몰부에 무다짐으로 모래를 채웠다.

그림 5.11 채운 모래의 휴대용 콘지수

이 모래의 단위중량, t=1.55∼1.65t / m 3이고, 직접전단시험으로 구한 내부마찰각, =28∼29.5°이

며, 상대밀도, D r =35 %이었다. 그리고 함몰부에 채워진 모래의 강도를 알아보기 위하여, 미육군공병

단(W ES)에서 개발한 휴대용 콘관입시험(p ortable stan d ard cone p enetrom eter)을 실시한 결과를 그림

5.11에 나타나 있다(박영호, 1996).

그림 5.11에 의하면, 수평하중이 증가함에 따라 관입깊이별 채운모래의 콘지수가 증가하는 양상을

보이다가 최종 수평하중단계인 25ton에서는 성토지반의 콘지수보다 크게 발생하였다. 이는 수평하중

증가에 따른 채운모래의 밀도증가 거동을 나타내며, 지표면 파괴양상은 그림 5.12와 같다.
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그림 5.12 수평재하시험 종료시, 지표면 파괴양상(시험말뚝)

5.7 말뚝머리 힌지조건

5.7.1 H 말뚝 수평재하시험

H 말뚝에 발생하는 횡방향 지지거동을 알아보기 위하여, H 말뚝 선단과 머리부분에는 촘촘하게,

말뚝몸체에는 등간격으로, 그리고 H 말뚝의 웹보다는 플랜지가 약하므로 플랜지 양면에 말뚝 축방향

으로 변형률게이지를 부착하였다. 말뚝에 걸리는 온도변화을 알아보기 위하여 Du m m y Gau ge 대신

에 Therm ocou p le을 사용하였다. 항타시 부착된 변형률게이지를 말뚝주변 흙으로부터 보호하기 위하

여 형강을 말뚝에 용접하였다.

수평방향 정재하시험은 ASTM D3966에 제시된 일방향 재하시험법이며, 시험말뚝은 지표면에서

40cm 위에 그리고 15번말뚝은 지표면에서 재하하였다(그림 5.14 참조).

5.7.2 수평재하시험 결과

5.7.2.1 말뚝머리 수평하중 -변위 곡선

시험말뚝에 대해서는 말뚝재료가 항복상태 또는 지반의 극한상태가 될 때까지 말뚝머리 수평하중

을 재하한다는 목표 아래 3단계로 나누어 재하 및 제하 시험하였으며, 여기서 얻은 수평하중-변위 관

계 곡선은 그림 5.13과 같다.

그림 5.13 (a)에서 수평하중 17ton까지는 지반저항력이 거의 선형적인 하중-변위 거동을 보이고 있

다. 그림 5.11에 의하면, 수평하중 17ton까지 하중이 증가함에 따라 H 말뚝의 플랜지가 성토지반을

펀칭전단(p u nchin g shear)시키고, 이로 인해 발생하는 플랜지와 웹사이의 함몰부에 채운 모래지반의

밀도가 지표면에서부터 지중으로 점차 증가하는 경향을 보이고 있다. 따라서 이 하중크기까지의 횡방
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향 말뚝거동은 채운 모래의 영향이 지배할 것으로 판단된다. 그리고 이 하중크기 이후부터는 수평하

중이 증가함에 따라 채운 모래가 점점 조밀해지면서 콘지수가 원지반의 휴대용 콘지수와 동일하게

되어, 성토재와 같은 비선형 거동을 하게 될 것이다. 이때의 말뚝거동은 성토재의 물성값에 영향을

받을 것으로 판단된다.

(a) 시험말뚝(교대 A2) (b) 15번말뚝(교대 A 1)

그림 5.13 수평재하시험에서 구한 수평하중-변위 거동

시험말뚝의 최종재하상태에서 제하후의 잔류침하량은 10.69cm로 상당히 크게 발생하였는데, 이는

수평재하로 인해 말뚝과 원지반 사이에 생긴 틈 사이로 채운 모래가 흘러 들어가서, 제하시 원래의

상태로 되돌아 올려는 말뚝을 저항하기 때문이다. 시험말뚝에서 틈 사이로 흘러들어간 모래의 양은

수평재하시험하기 전에 함몰부에 채운 모래의 양 만큼이었다. 15번말뚝은 일체식 교량의 본 말뚝으로

써 수평하중, H=9ton까지 재하 및 제하였을 때의 잔류침하량은 5.4m m이었다.

5.7.2.2 말뚝본체의 휨응력

그림 5.14는 수평하중 증가에 따른 말뚝본체에서 발생한 휨응력 상태를 나타낸 것이다. 그림

5.14 (a)에 의하면, 지반이 극한상태에 도달할 때까지 말뚝재료의 휨응력은 인장시험에서 구한 항복휨

응력, y =3,960kg/ cm 2 이내에 존재하였다. 하지만 설계시에는 기준 항복휨응력, y =3,310kg/ cm 2 으

로 말뚝의 휨응력을 조사하면, 수평하중 19ton에서 H말뚝 플랜지의 재료가 항복응력상태에 도달하였

다. 따라서 말뚝재질의 항복수평하중, F y =19ton이고, 안전율 2를 적용하면 말뚝재료의 허용수평하중,

F a은 약 9ton이었다. 이 하중에 해당하는 15번말뚝과 시험말뚝의 수평변위량은 각각 23m m , 35m m

이었다(그림 5.14 참조). 그리고 수평하중 증가에 따른 H 말뚝의 휨응력 분포는 지표면에서 약 5m

깊이까지 발생하였으며, 최대휨응력은 지표면에서 1.5~2m 깊이에서 발생하였다.
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(a) 시험말뚝(교대 A2)

(b) 15번말뚝(교대 A 1)

그림 5.14 H 말뚝의 축방향으로 발생한 휨응력 분포
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식(5.65)은 일반적인 보에 대한 처짐량을 계산하는 식이다. 이 식을 이용한 수평변위량은 그림 5.13

에서 짧은 점선으로 표시하였으며, 이 값과 실측값과의 관계에서 지반이 횡방향으로 받는 지반저항력

은 긴 점선으로 나타내었다.

y = P L 3

3 E I
(5.65)

여기서, 작용력은 P이고, 횡하중에 의해 영향을 받는 말뚝의 길이 L은 5m로 가정하였다.

5.7.3 수치해석결과와 실측값의 비교 및 고찰

5.7.3.1 말뚝머리 수평하중 -변위 거동

그림 5.15는 시험말뚝의 항타로 플랜지와 웹 사이에 생긴 함몰부의 영향을 고려하지 않고, 표 5.4와

같이 지반 전체를 하나의 성토층으로 간주하여 약축방향으로 재하하였을 때의 수치해석 거동과 실측

값을 비교한 것이다. 여기서 수치해석은 여러 가지 방법으로 산정한 k값을 Mu rch ison ＆ O'N eill의

p-y 모델에 적용하여 유한차분해석을 실시하였으며 또한, Bow les가 제안한 k값을 이용하여 선형탄성

해석을 실시하였다. 본 수치해석에 사용한 말뚝 제원과 지반 물성값은 표 5.4에 나타나 있으며, 각 방

법에 의해 산정된 k값들은 그림 5.8에 나타나 있다.

표 5.4 수치해석에 사용한 말뚝 제원과 지반 물성값

지반 물성값 H 말뚝 치수 및 단면

말뚝 번호

평균

내부마찰각

(。)

흙의 단위중량

γ(t/ m 3)

휨강성

EI(t-m 2)

말뚝 폭

B(m )

관입길이

L(m )
비고

A2-시험말뚝 33 2.0 1491 0.302 14.0 약축방향 재하

그림 5.15에서 알 수 있듯이, 선형탄성해석과 달리 여러 가지 k값에 대한 비선형 모델의 해석 결과

는 전체적으로 비슷한 경향을 나타내고 있다. 그러나 실측값에 비해 수치해석 결과들은 동일한 하중

에 대하여 전체적으로 작은 변위가 산정되었는데, 이는 H 말뚝의 타입에 의해 발생된 상부 함몰부의

영향인 것으로 판단된다(그림 5.11 참고).

그림 5.16은 각 p-y 모델들의 극한지반반력, pu 값을 깊이별로 나타낸 것이며, 그림 5.17은 상기 지

반조건과 동일하게 모사한 후, 각 p-y 모델들에 의한 수치해석 결과들을 실측값과 비교한 것이다(표

5.1 참고).
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그림 5.15 k값에 따른 수평하중-변위 거동 비교(시험말뚝)

그림 5.16 p-y 모델들의 극한지반반력 분포

그림 5.17에 의하면, Mu rchison ＆ O'N eill의 p-y 모델과 M atlock의 p-y 모델이 Prak ash ＆ Ku m ar

의 상한값과 하한값의 범위에 있음을 알 수 있다. Reese의 p-y 모델은 다른 모델에 비해 큰 변위가

계산되었는데, 이는 그림 5.16에 나타낸 바와 같이 Reese의 극한지반반력값이 다른 모델에 비해 비교

적 작게 산정되기 때문인 것으로 판단된다. 그러나 수치해석 결과는 실측값보다 동일한 하중에 대해

작은 변위가 산정되었다. 이는 초기의 낮은 수평하중하에서는 공동부의 채운 모래에 의하여 수평거동

을 나타나고 있으나, 큰 수평하중하에서는 공동부의 조밀화가 진행되고 이에 따른 수평거동이 성토지

반의 저항에 의존하기 때문으로 판단된다.
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그림 5.17 선형과 비선형 모델에 대한 수평하중-변위 거동 비교(시험말뚝)

따라서 본 연구에서는 함몰부의 영향을 고려하여 전체 지반을 그림 5.18과 같이, 두 개의 토층으로

구분하여 수치해석을 실시하였다. 이때 Mu rch ison ＆ O'N eill의 p-y 모델과 Reese의 p-y 모델에 각각

다층 효과를 고려하여 수치해석을 실시하였으며, 이를 미 FH WA의 횡하중 해석 프로그램인

Com624p의 해석 결과와 함몰부의 물성값을 전체지반에 적용한 Bow les의 선형해석 결과와 실측값과

비교하였다. 그 결과들을 그림 5.19에 나타내었다.

(a) 시험말뚝(교대 A2) (b) 15번 말뚝(교대 A1)

그림 5.18 두개의 지층으로 고려한 지반 물성값
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(a) 시험말뚝

(b) 15번말뚝

그림 5.19 층(layer) 효과를 고려한 수평하중-변위 곡선

그림 5.19 (a)에서 시험말뚝과 15번말뚝의 실측된 수평변위 값을 비교하였을 때, 15번말뚝의 수평변

위는 동일한 하중크기에서 시험말뚝보다 작게 측정되었다. 이는 15번말뚝이 타입된 지반의 물성값이

시험말뚝에 타입된 지반보다 다소 큰 값이 측정되었기 때문인 것으로 판단된다(표 5.3 참조).

Com 624p의 해석 결과와 Reese의 p-y 모델에 의한 해석 결과가 일치된 거동을 나타내었는데, 이는

Com624p 프로그램이 본 해석과 같은 Reese의 p-y 모델을 적용하고 있기 때문이다. 그리고, 동일한 하

중크기에 대하여 Mu rch ison ＆ O'N eill의 p-y 모델에 의한 수평변위는 Reese의 p-y 모델과 Com624p
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의 해석 결과보다 작게 산정되었다. 이는 Mu rchison ＆ O'N eill의 p-y 모델에서 제안된 극한지반반력

값이 Reese가 제안한 극한지반반력값보다 다소 크게 산정되기 때문인 것으로 판단된다.

초기 수평하중-변위 거동에서 실측값은 Reese의 p-y 모델, Mu rch ison ＆ O'N eill의 p-y 모델 그리

고 함몰부의 물성값만으로 전체지반을 모사한 Bow les의 선형해석에서 구한 거동과 유사한 결과를 나

타내었다. 하지만 비선형 모델을 이용한 수치해석 결과는 수평하중이 증가함에 따라 실측값보다 큰

변위가 산정되었는데, 이는 수평하중의 증가에 따른 느슨한 모래의 밀도증가를 수치해석에서 적절하

게 보정할 수 없기 때문인 것으로 판단된다.

그러나 지반의 극한하중상태까지의 수평하중-변위 관계거동에서, 함몰부의 영향을 무시하고 성토지

반을 하나의 지층으로 해석한 것보다는 함몰부의 영향을 고려하여 두개의 지층으로 나누어서

Mu rchison ＆ O'N eill의 p-y 모델로 해석한 말뚝머리 수평하중-변위 곡선이 다른 모델보다 실측값에

더 유사한 거동을 보였다.

5.7.3.2 휨모멘트 거동

그림 5.14의 시험말뚝과 15번말뚝의 축방향에서 발생한 휨응력을 휨모멘트로 계산한 실측값과 수치

해석 즉, Reese와 Mu rchison ＆ O'N eill의 p-y 모델에 의한 휨모멘트 거동과 Bow les의 지반반력계수

를 이용하여 선형탄성해석으로 구한 휨모멘트 거동을 그림 5.20과 그림 5.21에 나타나 있다.

(a) 유한요소 수치해석 모델링 (b) P = 3ton (c) P = 10ton (d) P = 16ton

그림 5.20 실측과 수치해석한 휨모멘트 거동 비교(시험말뚝)
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(a) 유한요소 수치해석 모델링 (b) P = 3ton (c) P = 6ton (d) P = 9ton

그림 5.21 실측과 수치해석한 휨모멘트 거동 비교(15번말뚝)

그림 5.20과 5.21에 의하면, 비슷한 하중크기에서 15번말뚝보다 시험말뚝의 휨모멘트가 더 크게 산

정되었는데, 이는 수평재하시험 도중에 편심하중이 작용하여 시험말뚝에 비틀림이 작용하였기 때문인

것으로 판단된다(그림 5.11 참조). 그리고 수평하중이 증가함에 따라 비선형 모델을 이용하여 수치해

석한 휨모멘트는 실측한 값보다 더 크게 산정되었는데, 이는 그림 5.19의 수평 하중-변위 관계에 나

타낸 바와 같이 수평하중이 증가함에 따라 수치해석에 의한 수평변위가 실측한 값보다 더 크게 산정

되었기 때문이다. 또한 Mu rchison ＆ O'N eill의 p-y 모델에 의한 휨모멘트 거동이 Reese의 p-y 모델

에 의한 휨모멘트 거동보다 더 작게 산정되었는데, 이는 앞에서 언급한 바와 같이 극한지반반력값의

차이에 의한 영향인 것으로 판단된다.

15번말뚝에서 함몰부의 물성값을 전체 지반에 적용하여 Bow les의 선형해석으로 구한 휨모멘트 거

동은 Mu rchison ＆ O'N eill과 Reese의 p-y 해석으로 구한 휨모멘트 거동보다 실측값에 더 근접하였

다. 이는 수평하중이 작용하는 말뚝 거동은 주로 상부토층에 있는 함몰부의 충진재료에 큰 영향을 받

기 때문으로 판단된다.

따라서 말뚝머리 수평하중-변위 및 휨모멘트 거동에서 수평하중 9ton까지는 함몰부 영향을 고려한

비선형 해석 결과보다 함몰부의 모래 물성값과 Bow les의 지반반력계수, k를 이용한 선형해석 결과값

이 실측값에 더 근접하였다.

- 86 -



5.8 H 말뚝의 장기거동

5.8.1 주요 계측항목

무조인트 교량이 조인트 교량과는 달리 교대 말뚝과 교대 벽체의 움직임을 허용한다는 점에서 매

우 특별하다는 것은 이미 1999년도 무조인트교량 실용화 연구 연구보고서에서 밝힌 바와 같다. 국

내에서 시험시공한 무조인트 교량은 연장 90m의 콘크리트 교량이고, 온도변화로 발생하는 교량의 실

측 신축량은 교대당 최대 10.9cm로 구조계산에서 구한 교대당 0.9cm 보다 조금 큰 변위가 발생하였

다. 이는 교량의 사각(skew )이 30°로 3.1.6절과 그림 3.3의 사교의 회전거동에서 나타난 바와 같이,

교량 자체의 회전에 의하여 말뚝에 발생하는 변위가 커지는데, 특히 예각부와 둔각부에서의 말뚝의

거동에 차이가 발생하기 때문이다. 이러한 무조인트 교량의 말뚝거동 특성을 파악하기 위한 계측항목

은 다음과 같다.

⊙ In clin om eter

상부주형의 온도변화에 따른 말뚝의 수평변위

⊙ Strain gage

심도별 말뚝에 발생하는 응력 및 휨모멘트 변화량

H 말뚝의 웹과 플랜지 응력 변화

둔각부와 예각부에 위치한 말뚝의 응력 및 휨모멘트

5.8.2 하부 계측기 설치 현황

5.8.2.1 경사각 설치

상부구조물의 신축량에 의해 발생하는 H 말뚝의 수평거동 측정하기 위하여, 2개의 말뚝에 자동경

사계를 설치하였다. 말뚝 축방향으로 5개의 경사계 센서를 중계 파이프로 연결하여 깊이별 경사각을

읽어낼 수 있도록 하였다. 만약 매우 촘촘히 경사계를 설치하면 경사각으로 말뚝머리부의 수평변위를

산출할 수 있다. 그리고 그림 5.22의 센서 위치도에서 나타난 바와 같이, H 말뚝의 웹과 플랜지 사이

에 " ″자 형강을 용접하여 말뚝을 항타한 다음, 센서를 삽입하고 벤토나이트와 시멘트의 혼합액을

주입하여 말뚝과 보호대 사이를 밀봉함으로써 말뚝과 일체화하였다. 여기서 사용한 경사계의 제품은

KB-10P이다.

자동경사계는 하행선 교대의 중심부인 교대 A 1 14번과 교대 A2 23번 말뚝에 설치하였다(그림 4.1

참조). 자동경사계에 의한 변위는 평촌1교에 사각이 존재함으로써 발생하는 회전거동에 의한 영향을

받을 것이나 교대의 중심 말뚝에 설치됨으로써 회전에 의한 영향을 최소화하였다. 설치 위치와 심도

는 그림 5.22와 같다.
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그림 5.22 경사계 센서의 위치

5.8.2.2 스트레인 게이지 설치

상부구조물의 수평이동에 따른 H 말뚝의 응력분포를 알아보기 위하여, 변형률계(스트레인 게이지)를

그림 5.23과 같이, 둔각부인 하행선 교대 A1의 16번 말뚝과 예각부인 교대 A2 21번 말뚝에 설치하였

다.

5.8.3 자동경사계 계측 결과

자동경사계에 의한 14번과 23번 말뚝의 계측결과는 각각 그림 5.24와 그림 5.25와 같다. 여기서

2000년 9월 28일 1차 교대와 2차 교대 및 상부슬래브 콘크리트 타설을 실시하였고, 계측은 타설전에

실시하였다. 그러나 접속슬래브는 설치하지 전이다. 그 후, 상부슬래브의 콘크리트 건조수축에 의한

경사각의 변화를 알아보기 위하여, 9일 동안은 2~4일 간격으로 그리고 그 이후는 15일 간격으로 지

속적으로 경사각을 읽었다. 상부슬래브의 수축에 의한 경사각 변화는 그림 5.24(a)와 그림 5.25(a)에

나타나 있다. 여기서 2001년 2월달에 교대 뒷채움을 실시하였다.
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그림 5.23 스트레인 게이지 부착 위치도

(a) 2차 교대 콘크리트 타설후 - 교대 A2(접속슬래브 미설치, 수축거동)
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(b) 2차 교대 콘크리트 타설후 - 교대 A2(접속슬래브 미설치와 설치, 신장거동)

그림 5.24 교대 A1 14번 말뚝 경사각의 거동

그리고 교대 뒷채움이 완료되고 접속슬래브가 설치되지 않은 상태에서 상부슬래브의 신장에 따른

말뚝 경사각의 변화(2001/ 3~2001/ 7)와 접속슬래브가 설치된 상태에서의 말뚝 경사각의 변화(2001/ 8

이후)를 나타낸 것이 그림 그림 5.24(b)와 그림 5.25(b)에 나타나 있다. 여기서 하행선 접속슬래브 타

설은 2001/ 8/ 9~2001/ 8/ 11 사이에 이루어졌다.

(a) 2차 교대 콘크리트 타설후 - 교대 A2(접속슬래브 미설치, 수축거동)
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(b) 2차 교대 콘크리트 타설후 - 교대 A2(접속슬래브 미설치와 설치, 신장거동)

그림 5.25 교대 A2 23번 말뚝 경사각의 거동

교대 A1의 14번 말뚝과 교대 A2의 23번 말뚝의 경사각 거동을 비교하면, 14번 말뚝의 거동이 전반

적으로 큰 차이점을 보이고 있는데, 이는 경사계 설치에 문제가 있는 것으로 판단된다. 따라서 본 연

구에서 23번 말뚝의 경사각만으로 수치해석 실시하였다.

5.8.4 수치해석 결과 고찰

5.8.4 .1 개요

그림 5.25의 실측한 경사각을 정해로 가정하고, 표 5.2와 같이, 평촌1교의 H 말뚝이 타입된 성토지

반에 대해 표준관입시험, 전자식 콘관입시험, 딜라토미터시험으로 구한 4가지 내부마찰각과 타입시 H

말뚝의 웹과 플랜지 사이에 생긴 지표면 함몰부에 채운 모래의 내부마찰각을 이용하여, 토층을 2개로

나누고, 3가지 비선형 해석 방법(Reese, Mu rchison an d O'N eil, Matlock의 p-y 해석)을 실시하였다.

그 결과를, 말뚝머리 수평하중-말뚝본체의 수평변위 거동, 말뚝머리 수평하중-말뚝본체의 휨응력 거

동, 말뚝머리 수평하중-말뚝본체의 휨모멘트 거동을 나타내었다. 그리고 여기서 구한 값과 실측값과

서로 비교하였다.

5.8.4 .2 말뚝머리 수펑하중 - 수평변위 거동 예측

p-y 해석별로 수평하중을 증가시키면서 구한 경사각이 실측한 경사각과 잘 일치할 때의 말뚝머리

수평하중과 말뚝본체의 수평변위 거동을 나타낸 것이 그림 5.26과 같다.
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(a) Reese (b) Mu rchison an d O'N eil (c) Matlock

그림 5.26 p-y 해석별 말뚝길이에 따른 수평하중과 수평변위 거동

그림 5.26에서 구한 p-y 해석별 말뚝 축방향 길이에 따른 수평하중과 수평변위 거동에서 말뚝머리

수평하중에 따른 최대 말뚝변위를 그림 5.27에 나타나 있다.

그림 5.27 p-y 해석별 말뚝머리 수평하중과 최대 수평변위 거동

그림 5.27에 의하면, 3개의 비선형 모델에서 구한 상부구조물의 신축량에 따른 말뚝머리 수평하중과

말뚝머리부의 최대 수평변위 거동은 거의 선형적으로 동일하다. 여기서는 대표적으로 Reese의 비선

형 모델에 대한 거동만 언급하면 다음과 같다.

그림 5.27에 의하면, 상부슬래브의 콘크리트 타설하기 전과 타설후 2일과 9일 경과후의 콘크리트의

수축에 따른 수평하중과 최대수평변위 거동은 각각 3.1, 2.75, 1.95(tonf)과 2.3, 1.9, 1.2m m로 선형적인

거동을 보였다(①, 2000/ 9/ 28~2000/ 10/ 3). 여기서 콘크리트 타설후 2일 경과시, 콘크리트의 건조수축

과 크리프에 의해 수평하중이 0.35ton f(=3.1-2.75tonf)이, 9일 경과후는 1.15tonf (=3.1-1.95tonf)이 감소

하였다. 가을에서 겨울 동안, 상부구조물의 수축에 의한 수평하중은 2.7~8.85(tonf)으로, 최대수평변위

는 1.9~10.1m m로 선형적인 증가 양상을 보였다(②, 2000/ 10/ 7~ 2001/ 2/ 12). 겨울에서 봄에서 접어들

면서 상부구조물의 신장에 따른 말뚝머리부의 수평하중과 최대수평변위는 각각 8.08~3.65(tonf),

9~2.9m m이며 이의 거동은 거의 선형적으로 감소하는 양상을 보였다(③, 2001/ 2/ 27~2001/ 5/ 29).
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따라서 비선형 모델별로, 상부구조물의 신축량에 따른 말뚝머리부의 수평하중과 최대 수평변위는 표

5.5와 같다. 그리고 2001년 2월 12일이 최대 수축값을 보였다.

표 5.5 수치해석으로 구한 말뚝머리부의 수평하중과 수평변위 비교

p-y 해석

예측한 최대

수평하중

Hp red .(tonf)

수평변위/ 교대, Yg (m m )

예측한

최대 수평변위

Yg (m m )

구조계산상

수평변위량

Yg (m m )

허용

수평변위량

Yg (m m )

Reese 8.85 10.1

9.0 -
Mu rchison an d

O'N eil
12.4 9.0

Matlock 8.03 9.9

비선형 수치해석에서 구한 최대수평하중, Hp r e d . = 8.03~12.4 (tonf)이었고, 예측한 말뚝머리부의 최대

수평변위는 수치해석 별로는 차이가 있지만 교대당 9~10.1m m를 보였다. 3가지 비선형 모델중에서

가장 큰 수평하중은 Mu rchison an d O'N eil의 p-y 모델에서, 가장 큰 수평변위는 Reese의 모델에서

발생하였다. 이는 다른 비선형 모델보다 Reese의 p-y 모델의 극한지반반력이 가장 작기 때문으로 판

단된다(그림 5.16 참조). 그리고 공용중인 평촌1교 즉, 교대에 접속슬래브가 매입된 경우에 조인트미

터로 실측한 최대 수평변위는 8.8~10.9m m이었다(그림 6.25 참조).

5.8.4 .3 말뚝머리 수펑하중 - 말뚝본체의 휨응력 거동

p-y 해석별로 수평하중을 증가시키면서 구한 경사각이 실측한 경사각과 잘 일치할 때의 말뚝머리

수평하중과 말뚝본체의 휨응력 거동을 나타낸 것이 그림 5.28과 같다.

(a) Reese의 p-y 해석 (b) Mu rch ison an d O'N eil의 p-y 해석 (c) M atlock의 p-y 해석

그림 5.28 말뚝머리 수평하중-말뚝본체 휨응력 거동
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그림 5.28에서 수평하중에 대한 최대 휨응력을 비선형 해석별로 나타내면 그림 5.29와 같다.

(a) 비선형 거동 비교

(a) Reese의 p-y 해석

(c) Mu rchison an d O'N eil의 p-y 해석

그림 5.29 말뚝머리 수평하중-말뚝의 최대 휨응력 거동
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그림 5.29(a)에 의하면, 3개의 비선형 모델에서 구한 상부구조물의 신축량에 따른 말뚝머리 수평하중

과 말뚝본체의 최대 휨응력 거동은 거의 선형적으로 동일하다. 여기서는 대표적으로 Reese의 비선형

모델에 대한 거동만 언급하면 다음과 같다.

그림 5.29(c)에 의하면, 상부슬래브의 콘크리트 타설하기 전과 타설시, 타설후 2일과 9일 경과후의

콘크리트의 수축에 따른 수평하중과 최대 휨응력 거동은 각각 3.1, 2.75, 1.95(tonf)과 1229~

953(kgf/ cm 2)값으로 선형적인 거동을 보였다(①, 2000/ 9/ 28~2000/ 10/ 3). 여기서 콘크리트 타설후 2일

경과시, 콘크리트의 건조수축과 크리프에 의해 수평하중이 0.35tonf(=3.1-2.75tonf)이, 9일 경과후는

1.15ton f(=3.1-1.95tonf) 이 감소하였다. 가을에서 겨울 동안, 상부구조물의 수축에 의한 수평하중은

2.7~8.85(ton f)으로, 최대 휨응력은 1,228~2,836(kgf/ cm 2)으로 선형적인 증가 양상을 보였다(②,

2000/ 10/ 7~2001/ 2/ 12). 겨울에서 봄에서 접어들면서 상부구조물의 신장에 따른 말뚝머리부의 수평하

중과 최대 휨응력은 각각 8.08~3.65(ton f), 2,614~1,372(kgf/ cm 2)이며, 이의 거동은 선형적으로 감소하

는 양상을 보였다(③, 2001/ 2/ 27~2001/ 5/ 29). 여름 초의 수평하중과 최대 휨응력은 각각 5.15(tonf),

1779(k gf/ cm 2)으로 다시 선형적으로 증가하는 양상을 보였다(④, 2001/ 6/ 25).

따라서 비선형 모델별로, 상부구조물의 신축량에 따른 말뚝머리부의 수평하중과 최대 휨응력은 표

5.6과 같다. 그리고 2001년 2월 12일이 최대 수축값을 보였다.

표 5.6 수치해석으로 구한 말뚝머리부의 수평하중과 최대 휨응력 비교

p-y 해석

예측한 최대

수평하중

Hp r ed .(tonf)

휨응력, fm a x (kgf/ cm 2)

예측한 말뚝 플랜지

부분의 최대 휨응력

f m ax (kgf/ cm 2)

허용 휨응력

f s a (kgf/ cm 2)

항복 휨응력

f y (kgf/ cm 2)

Reese 8.85 2,836

1,900 3,600
Mu rchison an d

O'N eil
12.4 3,247

Matlock 8.03 2,766

비선형 수치해석에서 구한 최대수평하중, H p red . = 8.03~12.4(ton f)이었고, 예측한 말뚝 플랜지부분의

최대 휨응력(2,766~3,247kgf/ cm 2)은 허용 휨응력(1,900kgf/ cm 2)을 모두 초과하였다. 하지만 이 값들은

모두 항복 휨응력(3,360k gf/ cm 2) 즉, 비례한도 내에 존재하므로 구조적으로 문제없었다. 그리고 3가지

비선형 모델중에서 Mu rchison an d O'N eil의 p-y 모델이 가장 큰 수평력과 휨응력이 발생하였다.

5.8.4 .4 수평하중 -휨모멘트 거동

p-y 해석별로 수평하중을 증가시키면서 구한 경사각이 실측한 경사각과 잘 일치할 때의 말뚝머리

수평하중과 말뚝본체의 휨모멘트 거동을 나타낸 것이 그림 5.30과 같다.
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(a) Reese의 p-y 해석 (b) Mu rchison an d O'N eil의 p-y 해석 (c) Matlock의 p-y 해석

그림 5.30 말뚝머리 수평하중-말뚝본체의 휨모멘트 거동

그림 5.30에서 수평하중에 대한 최대 휨모멘트를 비선형 해석별로 나타내면 그림 5.31과 같다.

그림 5.31 상부구조물 신축량에 따른 H 말뚝의 최대 휨모멘트 거동

그림 5.31에 의하면, 3개의 비선형 모델에서 구한 상부구조물의 신축량에 따른 말뚝머리 수평하중과

말뚝본체의 최대 휨모멘트 거동은 거의 선형적으로 동일하다. 여기서는 대표적으로 Reese의 비선형

모델에 대한 거동만 언급하면 다음과 같다.

그림 5.31에 의하면, 상부슬래브의 콘크리트 타설하기 전과 타설후 2일과 9일 경과후의 콘크리트의

수축에 따른 수평하중과 최대 휨모멘트 거동은 각각 3.1, 2.75, 1.95(ton f)과 3.12, 2.7, 1.81(tonf-m )로

선형적인 거동을 보였다(①, 2000/ 9/ 28~2000/ 10/ 3). 여기서 콘크리트 타설후 2일 경과시, 콘크리트의

건조수축과 크리프에 의해 수평하중이 0.35ton f(=3.1-2.75tonf)이, 9일 경과후는 1.15ton f(=3.1-1.95tonf)

이 감소하였다. 가을에서 겨울 동안, 상부구조물의 수축에 의한 수평하중은 2.7~8.85(tonf)으로, 최대

휨모멘트는 2.6~10.7(ton f-m )로 선형적인 증가 양상을 보였다(②, 2000/ 10/ 7~2001/ 2/ 12). 겨울에서 봄

에서 접어들면서 상부구조물의 신장에 따른 말뚝머리부의 수평하중과 최대 휨모멘트는 각각
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8.08~3.65(ton f), 9.7~3.8(tonf-m )이며, 이의 거동은 선형적으로 감소하는 양상을 보였다(③,

2001/ 2/ 27~2001/ 5/ 29).

따라서 비선형 모델별로, 상부구조물의 신축량에 따른 말뚝머리부의 수평하중과 최대 휨모멘트는 표

5.7과 같다. 그리고 2001년 2월 12일이 최대 수축값을 보였다.

표 5.7 수치해석으로 구한 말뚝머리부의 수평하중과 최대 휨모멘트 값

p-y 해석
예측한 최대 수평하중

Hp red .(ton f)

예측한 말뚝본체의

최대 휨모멘트

M m ax (tonf-m )

Reese 8.85 10.73

Mu rch ison an d O'N eil 12.4 12.67

Matlock 8.03 10.39

비선형 수치해석에서 구한 최대수평하중, Hp r ed . = 8.03~12.4(ton f)이었고, 예측한 말뚝본체의 최대 휨

모멘트는 10.39~12.67(tonf-m )이었다. 그리고 이 값은 일반적으로 설계시 상시조건에 적용하는 조인트

교량의 말뚝머리 휨모멘트 값(3~4ton f/ 본당)보다 약 3~4배 가량 큰 값이었다. 이는 확대기초에 설치

되는 말뚝 열수에 관련이 있는 것 같다. 그리고 3가지 비선형 모델중에서 Mu rch ison an d O'N eil의

p-y 모델이 가장 큰 수평력과 휨모멘트가 발생하였다.

5.8.5 실측 축방향 응력

5.8.5.1 개요

성토지반에 타입된 H 말뚝의 응력거동부터 상부구조물 시공까지 말뚝의 응력변화를 알아보기 위하

여, 교대 A1의 15번과 16번 말뚝과 교대 A2의 21번 말뚝에 축방향으로 변형율게이지를 부착하였다

(5.8.2.2절 참조).

여기서 A 1의 15번 말뚝은 교대를 타설하기 전에 수평재하시험을 실시하여 지표면 근처의 함몰부

모래의 영향에 의해 잔류 수평변형(약 5m m )이 발생하였다(그림 5.13(b) 참조). 그리고 교대 A1의 16

번 말뚝도 교대를 타설하기 전에 연직방향 하중전이 정재하시험을 실시하였다. 그러나 교대 A2의 21

번 말뚝은 교대 타설전에 연직이나 수평 정재하시험을 하지 않은 유일한 말뚝이다.

5.8.5.2 교대 A2 - 21번 말뚝

교대 전면

성토지반에 H 말뚝타입부터 1차 교대 위에 PSC Beam 설치하고 난후의 말뚝응력 변화를 나타낸

것이 그림 5.32와 같다. 이 말뚝은 1999년 8월 21일에 타입되었고, 말뚝의 연직방향 지지력을 알아보

기 위하여 동재하시험(EOD)을 실시하였다(도로연구소, 1999). 그 결과, 최종관입량, s = 0.4m m과 리
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바운드량, c = 17.9m m이고, 말뚝길이는 16.6m로 보통암에 약 50cm 근입되었다.

그림 5.32 1차 교대 위에 PSC Beam 설치까지의 말뚝응력 변화 - 21번 말뚝

말뚝 타입직후, 말뚝의 잔류응력은 파란 삼각형 모양이고(8/ 21/ 99), 이때 기초저면에서 약 5m까지

말뚝내에 남아 있는 잔류응력은 인장응력을 받고 있다. 이는 지표면 부근에서 H 말뚝의 웹과 플랜지

사이에 발생한 함몰부에 모래 채움을 하였기 때문으로 판단된다. 즉, 채움한 모래가 H 말뚝의 횡방향

변형을 억제하지 못했기 때문에 인장변형이 발생한 것으로 판단된다.

2000년 1월 12일, PSC Beam을 1차 교대위에 설치하고 난후, 말뚝에 발생하는 응력은 지표면에서

아래로 6m까지 인장응력이 발생하고, 그 아래는 압축응력과 인장응력이 번갈아 발생하였다. 그리고

PSC Beam의 신장에 따라 PSC Beam의 자중에 의해 말뚝을 교대배면쪽으로 밀게 되고, 이로 인해

말뚝의 인장응력이 압축방향으로 조금 변하였다.

1차 교대에 2차 교대와 상부슬래브를 콘크리트로 연결한 후, 상부슬래브 콘크리트의 건조수축에 의
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해 발생하는 말뚝응력 변화는 그림 5.33에 나타나 있다.

그림 5.33 상부슬래브와 교대 일체화 후, 말뚝응력 거동 - 교대 A2의 21번 말뚝

2000년 9월 28일, 상부슬래브와 교대를 서로 연결시키고 2, 5, 9일 경과 후, 상부슬래브 콘크리트의

건조수축에 의해 교대 전면쪽으로 교대 A1과 A2가 수축하며, 이때 말뚝의 압축부분은 응력이 증가

하고, 인장부분은 감소하였다. 이러한 경향은 교대가 약간 교대 배면쪽으로 기울어져 있는 경우에서

건조수축에 의해 교대 전면쪽으로 이동할 때 발생할 수 있을 것이다.

2001년도 상부구조물의 신축량에 따른 말뚝의 응력거동은 그림 5.34와 같다. 여기서 계절별로 분리하

면 다음과 같다. 주요 공정에 따른 말뚝의 응력변화를 나타낸 것이 그림 3.35와 같다. 그리고 접속슬

래브는 설치하지 않았지만, 상부거더와 교대가 일체화된 상태에서 상부구조물이 수축함에 따라 말뚝

은 압축응력을 받고, 교대 뒷채움이 완료된 상태에서는 교대 뒷채움재료에 의해 말뚝은 더욱 압축응

력을 받았다.

접속슬래브는 설치되지 않았지만, 상부거더와 교대가 일체화된 상태에서 상부구조물이 수축

(9/ 28/ 00~2/ 12/ 01)함에 따라 말뚝 축방향의 응력은 일정한 압축응력 분포를 보였다(그림 5.35 참조).
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특히, 2001년 2월 26일, 교대 뒷채움을 완료하고 27일 계측한 결과, 교대 뒷채움 하중과 상부구조물의

수축량에 의해 함몰부와 성토지반에서 말뚝의 압축응력은 각각 80.7~121.2(kgf/ cm 2)와 126.2~436.8

(kgf/ cm 2) 만큼 증가하였다.

그림 5.34 2001년도 상부슬래브의 신축량에 따른 말뚝응력 거동 - 교대 A2 전면

상부구조물이 신장(3~5/ 2001)함에 따라 말뚝의 압축응력은 조금씩 증가하는 경향을 보이고, 6/ 2001

는 압축응력이 점진직으로 감소하는 경향을 보였다. 말뚝 전체의 최대응력 크기는 10/ 24/ 2001년에

1,943(kgf/ cm 2)으로 허용 휨인장 또는 휨압축응력, f s a=1,900(kgf/ cm 2)보다 조금 크게 나타났다. 하지만

항복응력보다 매우 낮은 값이기 때문에 구조적으로 문제없다.

말뚝용접시 용접열에 의해 말뚝모재가 변형을 하기 때문에 용접을 모재와 같이 이음을 하여야 한다.

이 이음부의 응력거동을 알아보기 위해 이음부 근처에 스트레인게이지를 부착하여 계측한 결과, 말뚝

의 최대응력(8/ 28/ 2001)은 3,396k gf/ cm 2으로 항복응력보다 크게 나타났다.
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그림 5.35 교대 A2 뒷채움 완료 후, 말뚝의 응력증가

그림 5.36 상부구조물 신장량에 따른 말뚝의 응력증가 - 교대 A2
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그림 5.37 상부구조물 수축량에 따른 말뚝의 응력증가 - 교대 A2 전면

교대 배면

성토지반에 H 말뚝타입부터 1차 교대 위에 PSC Beam 설치하고 난후의 말뚝응력 변화를 나타낸

것이 그림 5.38과 같다.

말뚝 타입직후, 말뚝의 잔류응력은 파란 삼각형 모양이고(8/ 21/ 99), 기초저면에서 약 8m까지 말뚝내

에 인장응력을 받고 있다. 이는 지표면 부근에서 H 말뚝의 웹과 플랜지 사이에 발생한 함몰부에 모

래 채움을 하여기 때문이다. 즉, 채움한 모래가 H 말뚝을 횡방향하기 못하기 때문이다.

2000년 1월 12일, PSC Beam을 1차 교대위에 설치하고 난후에 말뚝에 발생하는 응력은 압축과 인장

응력이 번갈아 발생하였다. 그리고 PSC Beam의 신장에 따라 PSC Beam의 자중에 의해 말뚝을 교대

배면쪽으로 밀게 되고, 이로 인해 말뚝의 배면쪽에 부착된 변형율게이지는 압축응력이 조금씩 증가고

있다.

1차 교대에 2차 교대와 상부슬래브를 콘크리트로 연결한 후, 상부슬래브 콘크리트의 건조수축에 의

해 발생하는 말뚝응력 변화는 그림 5.39에 나타나 있다.
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그림 5.38 1차 교대 위에 PSC Beam 설치까지의 말뚝응력 변화 - 교대 A2 배면

2000년 9월 28일, 상부구조물과 교대를 서로 일체화시킨 후, 2, 5, 9일 경과후에 상부슬래브 콘크리

트의 건조수축에 의해 교대 전면쪽으로 교대 A 1과 A2가 수축하며, 이때 말뚝의 압축과 인장응력은

증가하는 경향을 보였다.

접속슬래브는 설치되지 않았지만, 상부거더와 교대가 일체화된 상태에서 상부구조물이 수축

(9/ 28/ 00~2/ 12/ 01)함에 따라 말뚝 축방향의 응력은 지그재그 응력 분포를 보였다(그림 5.41 참조).

특히, 2001년 2월 26일, 교대 뒷채움을 완료하고 27일 계측한 결과, 교대 뒷채움 하중과 상부구조물의

수축량에 의해 함몰부와 성토지반에서 말뚝의 압축응력은 각각 19~110.7(kgf/ cm 2)과 206~710

(kgf/ cm 2) 만큼 증가하였다.
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그림 5.39 상부슬래브와 교대 일체화 후, 말뚝응력 거동 - 교대 A2 배면

그림 5.40 상부구조물 수축량에 따른 말뚝의 응력증가 - 교대 A2 배면
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그림 5.41 교대 A2 뒷채움 완료 후, 말뚝의 응력증가 - 교대 A2 배면

그림 5.42에 나타난 바와 같이, 상부구조물의 신장(즉, 3월부터 8월달까지)함에 따라 말뚝은 교대 배

면쪽으로 움직이게 되고 이에 따라 말뚝은 점진적으로 압축응력이 증가하는 경향을 보였다. 말뚝 전

체의 최대응력 크기는 7/ 9/ 2001년에 3,548(kgf/ cm 2)으로 허용 휨인장 또는 휨압축응력,

f sa=1,900(kgf/ cm 2)보다 조금 크게 나타났다. 하지만 항복응력보다 매우 낮은 값이기 때문에 구조적으

로 문제없다.
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그림 5.42 상부구조물 신장량에 따른 말뚝의 응력증가 - 교대 A2

5.8.5.3 교대 A1 - 16번 말뚝

교대 전면

성토지반에 H 말뚝타입부터 1차 교대 위에 PSC Beam 설치하고 난후의 말뚝응력 변화를 나타낸

것이 그림 5.43과 같다. 이 말뚝은 1999년 8월 10일에 타입하였고, 말뚝의 연직방향 지지력을 알아보

기 위하여 동재하시험(EOID)을 15일간 실시하였다(도로연구소, 1999). 그 결과, 최종관입량, s =

3.7m m이고, 램낙하높이는 100cm이었다. 최종상태의 말뚝길이는 17.0m로 풍화암에 약 100cm 근입되

어 있다.

1999년 8월 25일 16번말뚝을 타입하고 난후, 1999년 9월 16일 말뚝에 남아있는 잔류응력은 파란 삼

각형 모양이다. 이때 기초저면에서 약 7.5m까지 말뚝내에 남아 있는 잔류응력은 인장응력을 받고 있

다. 이는 지표면 부근에서 H 말뚝의 웹과 플랜지 사이에 발생한 함몰부에 모래 채움을 하였기 때문

이다. 즉, 채움한 모래가 H 말뚝을 횡방향하기 못하기 때문이다.

2000년 1월 12일, PSC Beam을 1차 교대위에 설치하고 난후, 말뚝에 발생하는 응력은 지표면 아래

로 인장과 압축응력이 지그재그 양상을 보였다. 그리고 PSC Beam의 신장에 따라 PSC Beam의 자중

에 의해 말뚝을 교대배면쪽으로 밀게 되고, 이로 인해 교대 전면쪽으로 말뚝에 부착된 스트레인게이

지는 인장응력이 발생하여야 하는데 압축응력을 받고 있다.
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그림 5.43 1차 교대 위에 PSC Beam 설치까지의 말뚝응력 변화 - 교대 A 1 전면

1차 교대에 2차 교대와 상부슬래브를 콘크리트로 연결한 후, 상부슬래브 콘크리트의 건조수축에 의

해 발생하는 말뚝응력 변화는 그림 5.44에 나타나 있다.

2000년 9월 28일, 상부슬래브와 교대와 서로 연결시킨 직후, 말뚝 모든 부분에서 압축응력을 받고

있다. 그후 2, 5, 9일 경과후, 상부슬래브 콘크리트의 건조수축에 의해 교대 전면쪽으로 교대 A 1과

A2가 수축하며, 이때 말뚝은 압축응력으로 발생하였다. 그리고 말뚝이음부분은 지표면에서 10.5m 이

고, 이 부분 주위인 9m 위치의 스트레인게이지는 과응력이 발생하였다(7,361~9,358kgf/ cm 2).
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그림 5.44 상부슬래브와 교대 일체화 후, 말뚝응력 거동 - 교대 A1 전면

접속슬래브는 설치되지 않았지만, 상부거더와 교대가 일체화된 상태에서 상부구조물 수축량에 따라

즉, 가을에서 겨울까지 상부구조물이 수축하는 거동은 그림 5.45와 같다. 특히, 2001년 2월 26일, 교대

뒤채움을 완료하고 계측한 결과, 교대 뒷채움과 상부구조물의 수축량에 의해 말뚝에 일정한 압축응력

(213~636kgf/ cm 2)을 나타내었다.

2001년도 상부구조물의 신장량에 따른 말뚝의 응력거동은 그림 5.46과 같다. 3월부터 8월달까지 지

속적으로 조금씩 압축응력이 증가하는 경향을 보이고 있다.
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그림 5.45 교대 A2 뒷채움 완료 후, 말뚝의 응력증가 - 교대 A1 전면

그림 5.46 상부구조물 신장량에 따른 말뚝의 응력증가 - 교대 A 1 전면
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2001년도 상부구조물의 수축량에 따른 말뚝의 응력거동은 그림 5.47과 같다. 그러나 8월부터 12월까

지 뚜렷한 양상을 보이지 않고 단지 압축응력이 약간 증가하는 경향을 보이고 있다.

그림 5.47 상부구조물 수축량에 따른 말뚝의 응력증가 - 교대 A 1 전면

교대 배면

성토지반에 H 말뚝타입부터 1차 교대 위에 PSC Beam 설치하고 난후의 말뚝응력 변화를 나타낸

것이 그림 5.48과 같다. 이 말뚝은 1999년 8월 10일에 타입하였고, 말뚝의 연직방향 지지력을 알아보

기 위하여 동재하시험(EOID)을 15일간 실시하였다(1999.8.25, 도로연구소, 1999).

1999년 8월 25일 16번말뚝을 타입하고 난후, 1999년 9월 16일 말뚝에 남아있는 잔류응력은 파란 삼

각형 모양이다. 이때 기초저면에서 약 5m까지 말뚝내에 남아 있는 잔류응력은 인장응력을 받고 있

다. 이는 지표면 부근에서 H 말뚝의 웹과 플랜지 사이에 발생한 함몰부에 모래 채움을 하였기 때문

이다. 즉, 채움한 모래가 H 말뚝을 횡방향하기 못하기 때문이다.

2000년 1월 12일, PSC Beam을 1차 교대위에 설치하고 난후에 말뚝에 발생하는 응력은 지표면에서

아래로 인장과 압축응력이 지그재그 양상을 보였다. 그리고 PSC Beam의 신장에 따라 작은 수평력이

나마 PSC Beam의 자중에 의해 말뚝을 교대배면쪽으로 밀게 되고, 이로 인해 잔류응력에서 인장응력

을 나타내고 있는 값은 절대값으로 감소하게 되고, 압축응력은 증가하는 양상을 나타내고 있다. 여기

서 관심을 가질만한 것은 지표면 부근에서 H 말뚝의 웹과 플랜지 사이에 발생한 함몰부 저면과 이와

접해 있는 원지반에서 압축응력 변화가 크게 발생하였다.
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그림 5.48 1차 교대 위에 PSC Beam 설치까지의 말뚝응력 변화 - 교대 A 1 배면

1차 교대에 2차 교대와 상부슬래브를 콘크리트로 연결한 후, 상부슬래브 콘크리트의 건조수축에 의

해 발생하는 말뚝응력 변화는 그림 5.49에 나타나 있다.

PSC Beam을 1차 교대위에 설치부터 상부슬래브를 교대와 일체화시키기 전까지 말뚝의 응력변화는

거의 없고, 일체화시키고 난후 2, 5, 9일 경과 후, 상부슬래브 콘크리트의 건조수축에 의해 교대전면

쪽으로 교대 A1과 A2가 수축하며, 이때 말뚝의 응력은 인장응력을 나타내고 있는 값은 절대값으로

감소하게 되고, 압축응력은 증가하는 양상을 나타내고 있다. 그리고 H 말뚝의 웹과 플랜지 사이에 발

생한 함몰부 저면과 이와 접해 있는 원지반에서 압축응력 변화가 크게 발생하였다.

2001년 2월 26일, 교대 뒤채움을 완료하고 계측한 결과, 교대 뒷채움과 상부구조물의 수축량에 의해

말뚝의 압축응력이 깊이에 따라 증가하는 경향을 보였다(그림 5.50 참조).
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그림 5.49 상부슬래브와 교대 일체화 후, 말뚝응력 거동 - 교대 A1 배면

그림 5.50 교대 A2 뒷채움 완료 후, 말뚝의 응력증가
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접속슬래브는 설치되지 않았지만, 상부거더와 교대가 일체화된 상태에서 상부구조물 수축량에 따라

즉, 가을에서 겨울까지 상부구조물이 수축하는 거동은 그림 5.51과 같다.

그림 5.51에 의하면, 8월부터 10월까지 인장응력 부분은 절대값으로 감소하고, 인장응력 부분은 증가

하는 경향을 보이고 있다. 그리고 11월부터 2월까지는 8월부터 10월까지의 말뚝응력거동과는 반대 거

동을 보였다.

2001년도 상부구조물의 신장량에 따른 말뚝의 응력거동은 그림 5.52와 같다. 3월부터 8월달까지 함

몰부의 인장응력은 절대값으로 지속적으로 감소하는 그리고 함몰부 이하의 성토지반에서는 인장응력

은 점진적으로 증가하는 경향을 보이고 있다.

그림 5.51 상부구조물 수축량에 따른 말뚝의 응력증가 - 교대 A 1 전면
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그림 5.52 상부구조물 신장량에 따른 말뚝의 응력증가 - 교대 A 1 배면

5.9 상부구조물의 수치해석에 관한 스프링 정수

5.9.1 일체식 교량 모델링 방법

일체식 교량을 모델링하는 기법은 3가지 방법이 있다. 첫번째로, 상부구조물이 회전하지 않으면서

수평이동하고 교대 배면토압을 무시하는 방법이다. 이러한 경우에는 그림 5.53과 같이 단순보(sim p le

beam )로 구조물 전체를 모델링할 수 있다. 그리고 두번째로, 그림 5.54와 같이 상부구조물이 회전하

지 않으면서 수평이동과 교대 배면토압을 고려하는 방법이다. 마지막으로, 상부구조물이 회전, 수평이

동, 교대 배면토압을 모두 고려하는 방법이다. 이는 그림 5.55와 같이 실제 구조물을 라멘 구조물과

같이 모델링할 수 있다.

이때 모델링 해석에 필요한 설계 정수는 H 말뚝의 축방향과 축직각방향에 대한 스프링 정수

(Mod u lu s of vertical an d h orizontal su bgrade reaction , KV & KH , F/ L)이다.
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그림 5.53 상부구조물 모델링 - 방법 1

그림 5.54 상부구조물 모델링 - 방법 2 그림 5.55 상부구조물 모델링 - 방법 3

5.9.2 말뚝 축방향 스프링 정수 , KV

5.9.2.1 개요

말뚝 축방향 스프링 정수(M odu lu s of vertical su bgrad e reaction), KV는 말뚝머리에서 말뚝 축방향

으로 단위변위량을 발생시키는 축방향력으로 정의된다. 이 값은 말뚝 반력 또는 말뚝머리 하중을 산

정하는데 사용되며, 말뚝기초의 탄성침하량을 추정하는 데도 이용된다. KV를 말뚝머리 반력을 산정하

는데 이용하는 경우, 말뚝기초의 형상 치수에 따라서는 KV값이 말뚝머리 휨모멘트, 축방향 인반력에

영향을 미친다. 특히, 말뚝 중심 간격이 좁고, 말뚝 열수가 적은 기초와 같이 확대기초가 회전하기 쉬

운 경우에는 KV를 어떻게 취하느냐에 따라 말뚝머리 휨모멘트 등이 크게 변화한다. 이러한 경우의

말뚝기초에서는 KV의 특성을 잘 이해한 후, 알맞은 KV값을 채택하도록 하여야 한다.

KV는 말뚝의 연직재하시험에서 구한 말뚝머리 하중-말뚝머리 침하량 곡선으로부터 구하는 것이 바

람직하지만, 일반적으로 기초의 설계에서는 지지력과 마찬가지로 추정식을 통해 구하는 것이 좋다.
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5.9.2.2 기존의 재하시험을 통한 추정식

다수의 재하시험에서 실측한 KV로부터 식(5.66)의 a를 역산하고, 말뚝종류 및 시공법별로 근입비

( l/ D)와의 관계에 착안한 것으로 식(5.68)에 그 추정식이 나와 있다.

K V = a
A p E p

l (5.66)

여기서 A p : 말뚝의 순단면적(cm 2), E p : 말뚝의 탄성게수(kgf/ cm 2), l : 말뚝의 길이(cm ),

D : 말뚝의 지름, a : 식(5.67)로부터 산정한다.

타입 강관말뚝 : a = 0 .014 ( l/ D ) + 0 .78

타입 PC, PH C 말뚝 : a = 0 .013 ( l/ D ) + 0 .61

현장타설말뚝 : a = 0 .031( l/ D ) - 0 . 15

내부굴착 강관말뚝 : a = 0 .009 ( l/ D ) + 0 .39

내부굴착 PC, PH C 말뚝 : a = 0 .011( l/ D ) + 0 .36 (5.67)

상기에 언급된 추정식에서는 본 교량에 사용한 H 말뚝에 대한 식은 없다. 따라서 KV는 말뚝의 연직

재하시험을 통해 산정하는 것이 바람직하다.

5.9.2.3 연직재하시험에 의한 산정

연직재하시험에 의한 말뚝머리하중, P - 말뚝머리 침하량, S 곡선으로부터 logP-logS 곡선법 등을

이용하여 판정되는 항복시 할선 기울기를 실측 KV로 하였다(도로교표준시방서, 1996). 따라서 그림

5.56과 같이, 연직방향 재하시험을 통해 16번 말뚝과 시험말뚝에서 산정한 KV는 각각

187,500(k gf/ cm ), 177,500(kgf/ cm )이었다(그림 3.10 참조).

(a) 16번 말뚝(교대 A 1) (b) 시험말뚝(교대 A2)

그림 5.56 연직방향 스프링 정수 결정 방법(16번과 시험 말뚝)
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5.9.3 수평방향 스프링 정수 , KH

5.9.3.1 H 말뚝 축직각 방향 스프링 정수 , KH

말뚝 1개의 축직각 방향 스프링 정수(Mod u lu s of h orizontal su bgrade reaction), KH는 수평방향 지

반반력계수를 이용하여 탄성지반 위의 보이론을 기초로 산출하는 것으로 한다(도로교표준시방서,

1996). 수평재하시험에서 KH를 산정할 경우, 말뚝머리 고정상태에서 말뚝머리 하중-말뚝머리 수평변

위량 관계로부터 산정할 수 있다. 하지만 본 연구에서는 이러한 조건에서 실험한 결과가 없기 때문에

Reese와 Mu rchison-O 'N eil의 비선형 수치해석으로 KH를 산정하였다.

본 수치해석에 사용한 지반물성치는 표 5.2와 같고, 지반조사 방법에 따라 내부마찰각은 다르지만

가장 작은 내부마찰각, = 33o를 사용하였다. 부연 설명하면, 표 5.2에 제시된 어떠한 내부마찰각을

사용하여도 동일한 결과를 산출되었다. 그외의 하중 및 경계조건은 다음과 같다.

연직력 = 77(tonf)

말뚝머리 경계조건 = 회전구속단

수평하중 조건 = 정적하중

상기의 조건을 이용하여 H 말뚝에 수평력을 점진적으로 증가시키면서, 2개의 비선형 모델로 해석한

말뚝머리 하중과 말뚝머리 수평변위 관계는 그림 5.57과 같다.

그림 5.57 비선형 말뚝 해석으로 구한 KH 값

비선형 모델에서 사용하는 극한지반반력과 말뚝형상 등에 의해 그림 5.57과 같이 달리 나타난다. 여

기서 일체식 교량에 대해서는 기준 변위가 없기 때문에 곡선의 변곡점과 조인트 교량의 기준 변위값

인 1.5cm을 고려하여 구한 수평지반반력정수는 그림 5.57과 표 5.8과 같다. 여기서 기준변위량인

1.5cm을 기준으로 평균값을 전체 구조물 해석에 적용하면 KH는 표 5.8과 같다. 즉, 상부구조물의 수

평변위량이 기준변위 이내이면 KH =967(tonf/ m )을 적용하고, 그 기준량 이상이면 KH =409(tonf/ m )을
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적용한다.

표 5.8 수평방향 지반반력 정수

구분

기준 수평변위량, a = 1.5cm
비고

계산
h a

계산
h > a

수평방향

지반반력 정수,

KH (tonf/ m )

KH =967(tonf/ m ) KH =409(tonf/ m ) 수치해석 이용

연직방향

지반반력 정수,

KV (tonf/ m )

KV =17,750~18,750(tonf/ m )
평촌1교, 연직방향

하중전이시험 값

5.9.3.2 교대 배면의 수평방향 스프링 정수 , KH

교대 배면에 대한 수평방향 스프링 정수는 5.6절에 언급되어 있다.

5.10 상부구조물의 온도변화

상판에서 발생하는 온도와 대기온도와의 거동을 일별과 계절별로 알아보기 위하여, 상부슬래브 콘크

리트 속에 매입된 계측기의 온도를 평균한 값과 대기온도와의 관계를 작도한 것이 그림 5.58과 같다.

이 그림에서 좌하단에서 우상단으로 1월 30일, 4월 26일, 9월 26일, 7월 27일자의 온도변화 거동을 나

타내고 있다.

그림 5.58 대기온도와 상판평균온도와의 관계

상기 그림에 의하면, 대기온도와 상판평균온도와 같은 경우에는 45o의 기울기를 가질 것이다. 계절
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마다 동일하게 아침 7시경에 대기온도와 상판평균온도가 일치하고, 대기온도가 증가함에 따라 상판평

균온도도 증가하는 양상을 보이다가 최고점에 이른다. 최고 대기온도점에 이르는 시간대도 여름에서

겨울로 갈수록 늦어진다. 또한 겨울에서 여름(1월 30일 4월 26일 9월 26일 7월 27일자)으로 갈수

록 상판평균온도와 대기온도와의 기울기는 점차적으로 감소하는 경향을 보이고 있다. 그리고 상판평

균온도와 대기온도가 최대점에 이르는 시간대는 계절별로 약간의 차이가 있지만 실측결과, 오후

1:00~4:00 사이였다.
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제 6 장 교량의 수평이동에 따른 교대배면의 지지거동

6.1 성토체 다짐관리

6.1.1 개 요

일반교량의 접속슬래브 구조해석시, 뒷채움부에서는 어느 정도의 침하 발생을 예상하여 접속슬래브

연장의 60∼70%를 길이로 하는 단순보(simple beam) 또는 판(plate) 해석을 실시하고 있다. 그러나 일

체식 교량에서는 거더(girder)는 물론 교대와 접속슬래브가 힌지철근으로 일체화되어 있어, 접속과 받

침슬래브를 지지하는 보조기층과 노상층의 다짐이 불량할 경우 구조물에 유해한 침하 또는 부등침하

등이 발생할 우려가 있다. 따라서, 거더와 일체화된 교대의 수평변위를 교대배면의 투수층(폭 1m )에

서 원활히 흡수하고, 교대 뒷채움부(보조기층과 노상층)에서 발생하기 쉬운 부등침하를 최소화하면서

상부하중을 충분히 지지하기 위해서는 접속슬래브 아래의 보조기층과 노상부의 철저한 다짐관리가

요구된다.

성토체의 다짐관리 기준은 고속도로 전문시방서 및 다짐 관련 시방에 의거하여 하였다. 다만, 보

다 확실하고 충분한 다짐관리를 위해 현장들밀도시험(Field Density Test)을 통한 상대다짐도 확인, 콘

관입시험(Cone Peneteration Test), 평판재하시험(PLT, PBT; Plate Loading Test or Plate Bearing Test) 등의

관리시험을 실시하였으며 들밀도시험에는 시험의 신속성과 일관성 유지를 위해 RI(Radio Isotope)장비

를 이용하였다.

6.1.2 흙의 다짐관리기법

현장에서 적용되는 다짐관리기법에는 여러 가지가 있으나 가장 일반적으로 사용되는 방법은 현장

들밀도시험, RI시험 등이 있으며 그 외에 평판재하시험에 의한 지반반력계수, 휴대용 콘관입시험기에

의한 콘지수 등에 의한 방법이 있다. 본 연구에서는 주로 RI시험, 평판재하시험 등을 이용하였다. 현

재 국내에서 적용되고 있는 다짐관리기법과 기준을 요약하면 표 6.1과 같다.

6.1.2.1 현장밀도에 의한 방법

가장 일반적인 현장밀도 시험방법으로 모래치환법이 가장 널리 사용되며 KS F2311에 규정되어 있

다. 이 방법은 시험의 절차와 원리가 간단하나 함수비 등의 측정에 많은 시간이 소요될 뿐만 아니라

시험 및 개인오차가 포함될 가능성이 많은 단점이 있다.

6.1.2.2 RI (Rad io Isotop e)에 의한 방법

모래치환법에 의한 현장 들밀도시험은 인력과 시간이 과다하게 소요되며, 시험방법의 오차와 시험

자 간의 편차가 발생하는 등의 문제점이 있다. 이에 대한 대안으로 미국, 일본 등지에서 1950∼60년

대부터 방사성 동위원소(Radio Isotop e, 이하 RI)를 이용하여 밀도, 함수비 등을 측정하여 도로, 댐,

공항 등의 시공관리에 활용하고 있으며 국내에서도 성토다짐 시공관리 등에 사용된 바 있다. 특히 RI

- 120 -



장비를 이용한 다짐관리는 현장 들밀도시험법에 비해 시험속도를 현저하게 단축시킬 수 있고 시험

및 개인오차를 최소화할 수 있는 장점이 있다.

표 6.1 다짐관리기준의 예(한국도로공사 전문시방서, 1997)

구 분
노 체

노 상 뒤채움 보조기층
암성토 일반성토

1층 다짐 완료 두께(cm) 60 30 20 20 20

다짐도(%) - 90 이상 95 이상 95 이상 95%

다짐방법 - A, B C, D, E E E

평판재하

아스팔트포장

침하량(cm) 0.125 0.25 0.25 0.25 0.25

지지력 계수

(k3 0 = kg/ cm 3 )
20 15 20 30 30

시멘트 포장

침하량(cm) 0.125 0.125 0.125 0.25 0.125

지지력 계수

(k3 0 = kg/ cm 3 )
20 10 15 30 20

* 암성토는 포장형식에 관계없이 유의 침하량 0.125cm에서 지지력계수 20kg/ cm 3이상 확보

* 뒤채움은 포장형식에 관계없이 유의 침하량 0.25cm에서 지지력계수 30kg/ cm 3이상 확보

RI장비에 의한 다짐밀도의 측정은 방사선원으로부터 방출된 감마선(gam m a ray)과 대상 물질(흙)과

의 상호작용(산란, 흡수, 투과 등)을 이용한 것으로, 흙의 밀도가 높아지면 이것을 통과한 감마선의

수는 지수 함수(exp onential fu nction)적으로 감소하는 특성을 이용하는 것이다. 또, 함수비의 측정은

방사선원으로부터 방출된 속중성자가 흙 속을 투과하면서 토체에 포함된 물의 수소원자와 충돌하여

그 에너지를 잃고 열중성자로 감속되는 원리를 이용하는 것으로, 수분함량과 비례하여 토체 내에서

감속된 열중성자를 흡수체를 통해 제거하고 일정 수준 이상의 에너지를 가지는 속중성자는 감속재를

이용하여 열중성자로 감속시킨 후 이 감속된 열중성자의 수를 산출하여 수분함량을 측정하는 방법이

다. 일반적으로 밀도와 함수비는 동시에 측정되며 다짐도는 실내 다짐시험의 최대건조밀도를 이용하

여 구한다. 최근에는 국내에서 저준위 RI장비 개발 등이 이루어지고 있어 활용성이 더욱 증대될 것으

로 보인다.

6.1.2.3 평판재하시험에 의한 방법

평판재하시험은 도로에서 포장체를 지지하는 노상층을 평가하는 방법 또는 기초의 지내력 평가 방

법으로 널리 사용되는 시험이다. 현재 국내외 규정에서는 도로(KS F 2310)와 기초지반(KS F 2444)에

서의 평판재하시험을 구분하여 설명하고 있으며 그 결과의 활용도 다소 상이하다고 할 수 있다. 여기

서는 도로에서의 평판재하시험에 대해서만 언급하고 필요에 따라 기초에서 평판재하시험의 해석법을

소개하도록 한다. 평판재하시험의 장치와 시험개요는 다음과 같다.

다짐관리에 평판재하시험의 이용은 이미 오래전부터 적용되어 왔고 특히, 들밀도시험이 곤란한 토

질이나 시험조건에 널리 이용되어 왔으며 한국도로공사 전문시방서 - 토목편에서도 노체(암성토, 일

반성토), 노상, 구조물 뒤채움, 보조기층 등에 각각의 규정을 두고 있다. 평판재하시험을 이용하여 다

짐관리를 하는 경우 지반반력계수, k 30를 기준으로 한다. 지반반력계수는 하중강도(kgf/ cm 2)-침하량

(cm ) 곡선으로부터 유의 침하량에서의 하중강도를 침하량을 나눈 값으로 이때 유의 침하량은 포장의
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한계 침하량에 의해 결정되어지며, 명확하지는 않으나 경험적으로 시멘트포장에서는 0.125cm , 아스팔

트 포장에서는 0.25cm를 널리 사용하고 있다. 우리나라의 경우에도 같은 기준을 적용하고 있다. 그러

나 유의 침하량에 의거하지 않고 하중강도-침하량 곡선의 접선구배로 구하는 방법으로는 RRL(Road

Research Laboratory)법으로 도로분야에 널리 사용되는 방법이며 하중강도-침하 곡선이 초기에 직선

부분이 나타나면 그 기울기를 지지력계수(또는 지반반력계수)로 하고 그렇지 않을 경우에는 침하량

1.25mm에 상응하는 하중강도를 침하량(1.25mm )로 나눈 값을 지지력 계수로 한다. 다만, 도로에서의

평판재하시험과 지지력계수는 포장체의 관점에서 포장체를 지지할 수 있는 노상의 조건을 규정하는

것이고, 기초에서는 기초의 안정성 등에 적용되는 것으로 서로 성격이 완전히 다르다. 그러나 현재

국내에서는 도로의 평판재하시험 기준을 기초의 안정성 검토에 적용하고 있는데 이들의 적용 기준을

명확히 파악하여 적용하는 것이 좋다.

6.1.2.4 기타 방법

(가 ) 콘지수에 의한 방법

널리 사용되는 방법은 아니지만 미국, 한국 등지에서 그 적용 가능성을 평가한 예가 있다. 콘시험

은 그 메카니즘상 다짐도를 직접적으로 평가할 수 있는 방법은 아니나 다짐두께에 해당하는 심도 전

체의 상대적인 강성(도)를 연속적으로 확인할 수 있는 장점이다. 특히 콘 관입시험은 이미 널리 사용

되고 있는 조반조사법으로 다짐 두께에 해당하는 심도에 대해서만 시험을 실시하기 때문에 휴대용

시험기가 유용할 것으로 판단되며 시험이 간편하며 실시간으로 다짐도를 평가할 수 있다. 다만, 사용

된 재료가 토사가 아닌 경우나 반력이 문제가 되는 경우에는 별도의 장치를 고안하는 등의 작업이

필요하며 다짐 지반에서 콘지수의 의미와 기존 방법에 의한 다짐도 검사법과의 상관관계를 밝히는

등의 노력이 요구된다.

(나 ) 침하량 측정에 의한 방법

다짐회수와 표면침하량과의 관계 또는 밀도증가량과 침하량과의 관계를 알 수 있어 현장다짐관리

에 적용할 수 있다. 어떤 재료의 밀도는 그 재료의 중량과 체적을 알면 구할 수 있다. 다짐시 그 재

료의 질(중)량은 일정하지만 체적이 변한다는 점에 착안하면 다짐시 발생하는 침하로부터 밀도증가

및 다짐효과를 확인할 수 있다. N회 다짐후의 밀도 증가율은 다음식으로 나타낼 수 있다.

n = ( n - 0) / 0 = ( n / 0) - 1

n

(6.1)

6.1.3 성토부의 다짐관리

6.1.3.1 말뚝기초부의 다짐조건 및 성토재료

그림 6.1~6.2에 나타나 있듯이, 교대 A1과 A2의 원지반 흙은 전석이 많이 포함된 화강풍화토 지반

이다. 이 지반을 관통하여 양질의 지지층까지 H 말뚝을 타입하는데 어려움이 예상되어 화강암의 입

자가 아주 고결화된 풍화토까지 터파기하여 다짐장비로 면을 고른 다음, 터파기 측면 지반은 층따기

를 하면서, 30cm 성토 두께로 최종 지반면까지 노체다짐기준으로 다짐을 실시하였다.
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성토 완료후에 성토지반과 양질의 지지층의 다짐상태와 지층구조를 알아보기 위하여, 시추조사 및

현장시험을 실시하였다.

그림 6.1 평촌1교 교대 A1 - 전석제거 터파기 및 성토 모식도

그림 6.2 평촌1교 교대 A2 - 전석제거 터파기 및 성토 모식도

일체식 교량에서 성토다짐 작업은 일반 교량의 성토다짐 작업시 보다 철저한 시공 및 완벽한 품질
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관리를 실시하여야 한다. 따라서 성토구간의 다짐은 사전에 시험성토를 실시하여 알맞는 다짐장비,

다짐방법, 시공관리체제 등을 검토하여 효율적인 다짐을 유지하도록 하며 다짐이 완료된 후에는 고속

도로전문시방서에 의한 다짐도 측정을 실시하여 합격한 후 다음 층의 성토작업을 실시한다.

본 현장에서는 일체식 교량을 지탱하는 말뚝의 횡방향 구속이 중요하기 때문에 노체의 상대 다짐

도를 90%에서 95 %로 증가시켰다. 노체에 대한 다짐 시험결과, 상대 다짐도는 D=95.2~98.6%이었고,

지지력계수 k 30 =16.4~20.4 kg/ cm 3 이상을 확보하였다. 최대건조밀도 d ( m ax ) =1.92~1.94 g/ cm 3, 습윤

밀도 t=1.91~2.09 g/ cm 3 , 건조밀도 d =1.83~1.91 g/ cm 3, 최적함수비 OM C=10.9~13(%), 현장 함수비

=9.1~11.3(%) 이었다.

6.1.3.2 교대 배면 성토부의 다짐조건 및 성토재료

2000년 10월 평촌1교 교대 A1의 성토현황은 교대기초 바닥면, 교대 A2는 기초 바닥면에서 약

0.2∼0.3m 정도 성토가 진행된 상태이다. 약 3주일에 걸쳐 A 1, A2 각각 2층 및 3층을 성토하여 동일

한 성토고를 맞추었다. 이 당시 약 1.6∼1.7m 정도의 노체성토고가 남아 있는 상태이다.

그림 6.3 평촌1교 뒤채움부 다짐 현황

그림 6.4 평촌1교 접속슬래브 평면 모식도
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현 성토고는 노체성토에 해당되나 교대와 접속슬래브 사이의 구간은 노상성토에 준하는 다짐관리

를 시행하였다. 기 완성된 노상면에 대해 RI장비를 이용하여 측정한 건조밀도와 함수비, 그리고 상대

다짐도는 각각 평균 1.82g/ cm 3, 11%, 95∼98 %이였고, k 30은 15∼16 kg/ cm 3 정도였다. 또 다짐횟수는

성토재료에 따라 차이가 있었으나 대체로 왕복 4∼8회 정도였다. 본 교량은 사각이 30도로서 접속슬

래브의 단변과 장변의 길이가 약 7∼13.5m에 이른다.

평촌1교 뒤채움 및 노상층 성토에 사용된 재료의 물성치는 표 6.2와 같고, 그림 6.5는 노체 및 노상

재료의 입도를 나타낸 것이다.

표 6.2 성토에 사용된 재료의 물성치

구 분 Wn (%) Gs WL (%) Wp (%) IP
#200

passing(%)

수정

CBR

Compaction properties
비고

d m ax
(g/ cm 3) OMC(%)

노체 11.6 2.68 - NP - 16.4 - 1.926 11.3 A 다짐

노상 11.9 2.65 - NP - 8.6 17.9 1.930 10.4 D 다짐

그림 6.5 사용된 노상 재료의 입도분포

노상 다짐에 사용된 장비는 11t 진동롤러(독일 BOM A G사 모델명 : BW 213D)이며 30∼36Hz범위의

진동이 가능하나 다짐시에는 고주파수 저진폭 상태인 36Hz (2100rpm)을 적용하였고 다짐방향은 교축

(직각)방향, 장비진행속도는 2∼4km / h 정도였다.

무조인트 교량에서는 기존의 역T형 옹벽 대신 난쟁이 교대를 사용하기 때문에 별도의 뒷채움부를

두지 않는다. 본 시험시공에서는 뒷채움부는 교대 배면에 약 1m 정도의 배수층을 두고, 그 배면에

약 1m 정도의 무진동 다짐 구간(또는 완충구간)을 두는 것으로 되어 있다. 특히 배수층은 상부구조

물의 온도 팽창와 수축 등에 의해 교대의 수평이동시 입자간의 상호 억물림작용(in terlockin g)이 이를

저해하지 않도록 점착력이 없고 내부마찰각이 작으며 입자가 비교적 둥근 재료(일명 SB-3)를 이용하

여 느슨하게 채움하는 것으로 하였고 완충지역은 무진동 다짐을, 날개벽 아래에서는 1톤 컴팩터로 다

짐을 실시하였다. 하지만 날개벽 아래에서는 다짐이 제대로 이루어지지 않기 때문에 본 현장에서는

지오그리드를 각 층별로 설치하였다(표 6.4 참조).
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사진 6.1 다짐에 사용된 장비 사진 6.2 배수층, 무진동 다짐구간 시공 광경(A1)

(독일 BOM A G사 모델명 : BW 213D)

그림 6.6 뒤채움 및 노상층의 다짐시공 모식도

완충구간과 배수층 사이에는 부직포를 설치하여 노상층으로부터 세립분의 유입을 막고(분리 및 차

단의 기능) 원활한 배수(필터기능)를 도모하였다. 교대 배면 벽체에서 발생하는 토압을 측정하기 위해

일련의 계측계획에 의해 토압계를 매설하고 이를 계측하였다. 계측계획과 그 결과는 다음 절에서 언

급하기로 한다. 그림 6.6는 진동롤러 다짐구간과 완충구간, 배수층 시공 모식도를 나타낸 것이다.

6.1.3.3 교대 배면의 배수층 재료

도로설계요령(한국도로공사)에 의하면 구조물 뒷채움부는 대형 다짐기계로 세밀하게 다지는 것을

원칙으로 하며 구조물 뒷채움부에 사용하는 재료는 SB-1 규격 이상으로 시공 중, 시공 후의 배수대책

을 충분히 한다고 되어 있다. 또한 일반 구조물 뒷채움의 다짐도는 상대다짐도, D r =95 %(KSF

2312;A-2, B-2, C-2, D-2) 이상이어야 하며, 시공 함수비는 다짐시험방법에 의한 최적함수비 부근과 다

짐곡선의 90% 밀도에 대응하는 습윤측 함수비로 한다고 되어 있다.

본 교량에 사용할 뒷채움재는 표 6.3에 나타난 것처럼 SB-2에 비해서 규격이 크고 그림 6.7에 나타

난 것처럼 입도가 불량하다. 다짐은 무다짐상태로 설치하는데 이는 교대의 수평거동시 수동토압의 발

생을 최소화하고, 배수를 원활히 하기 위함이다.

표 6.3 교대 배면 배수층재료의 입도분포
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입도

번호

통과중량백분율 (%)

80m m

(4")

50m m

(3")

40m m

(3/ 2")

19m m

(3/ 4")
9.5m m

4.75m m

(N o.4)

2.36m m

(N o.8)

2m m

(N o.10)

0.425m m

(N o.40)

0.075m m

(N o.200)

SB-1 100 - 70-100 50-90 - 30-65 - 20-55 5-25 2-10

SB-2 - 100 80-100 55-100 - 30-70 - 20-55 5-30 2-10

무조인트

교량

뒷채움재

100 30 10

그림 6.7 무조인트 교량의 교대 배수재료에 대한 입도분포곡선

6.1.3.4 받침슬래브의 지지력

(1) 지오그리드 설치

교대부의 상세도는 그림 6.8과 같고 접속슬래브와 완충슬래브의 접속구간에 설치되는 받침 슬래브

부의 침하억제를 위해 상행선 받침슬래브 아래에 지오그리드(geogrid)를 40cm 연직 간격으로 4층을

설치하여 보강하고 이를 설치하지 않은 하행선과 비교하였다. 표 6.4와 그림 6.9은 본 현장에 적용한

지오그리드의 제원과 물성을 요약한 것이다.

표 6.4 지반보강용 지오그리드(geogrid)의 물성과 제원

Materials
Tensile strength

(MD/ CD), t/ m

Aperture size

mm

Elongation at rupture

%

LTDS

t/ m
Rem arks

PET

PVC
8 / 8 20×20 15 4.3 Woven
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(a) 교대부 상세도

(b) 지오그리드 보강부 상세도

그림 6.8 교대부 성토 및 받침슬래브 보강 모식도

그림 6.9 지오그리드의 인장강도-변형율 특성
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(2) 지오그리드의 보강효과

일반적으로 지오드리드의 보강효과는 보강재의 강성이 클수록, 포설간격이 좁을수록, 포설 폭이

넓을수록 크다고 알려져 있다. 그리드의 보강효과는 침하의 감소와 (극한)지지력의 증가로 나타난다.

그림 6.10과 같이, 폭 B의 기초하부에 최초 간격 u와 그 하부의 수직간격 h로 N층의 그리드로 기

초지반을 보강한 경우, 극한지지력, q u ( R )은 다음과 같은 함수로 표현될 수 있다.

q u ( R ) = f ( u
B

, h
B

, d
B

, b
B

, ····) (6.2)

그림 6.10 보강재로 보강한 기초지반의 모식도

뒷채움재료를 포설할 때는 편토압이 작용하지 않도록 구조물의 양면이 동시에 같은 높이가 되도록

하여야 한다. 특히 무조인트 교량의 경우는 양측 교대의 상면에 주형을 거치해야 하므로 구조물 뒷채

움시 변위가 발생하지 않도록 뒷채움재료를 양측 교대에서 동시에 포설하는 것이 중요하다.

보강재에 의한 보강효과는 보강재의 폭, 보강 범위, 최상단 이격거리, 보강재 설치 간격, 흙의 밀도

등 다양한 인자에 의해 결정되며, 보강재에 의한 보강효과는 무보강시의 (극한)지지력과 보강시의 (극

한)지지력의 비로서 무차원항의 지지력비(bearin g cap acity ratio, BCR)로 표시한다(Binqu et & Lee,

1975).

B CR = q u ( R ) / q u (6.3)

여기서, q u ( R ) : 보강시의 극한지지력, q u : 무보강시의 극한지지력이다.

보강재를 이용한 기초지반의 보강효과에 대한 연구는 주로 보강효과의 크기와 기초의 폭과 보강재

의 부설폭, 보강심도, 설치간격 등과의 상관관계와 이들의 한계치 등을 밝히기 위한 것으로 다양한

실험조건과 서로 다른 보강재와 기초형식 및 지반조건에 대해 이루어져 왔다.

Bin qu et 등(1975)은 띠보강재를 사용하여 줄기초의 지지력에 대한 연구를 통해, 최대의 보강효과를

얻기 위해서는 u / B가 최소한 0.67∼0.75이하어야 하며 0.75이상이면 보강재는 기초하부의 반강성면

(sem i-rigid su rface)으로 거동하게 되어 최상단 보강재와 기초하부 사이에서 파괴면이 형성하게 되어

보강효과가 미미하다고 하였다. 지지력의 증가효과를 얻기 위해서는 약 4층 이상의 보강재가 필요하
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며 6∼8층까지는 BCR이 지속적으로 증가한다고 했으며, 보강시의 극한지지력은 무보강시의 극한지지

력보다 약 2∼4배 정도 증가한다고 하였다.

Fr agaszy (1984)는 일련의 실험을 통해 주어진 조건에서 침하량 0.1B에서의 지지력은 흙의 밀도에

무관하며 0.04B의 침하량에서 구한 지지력은 밀도가 증가할수록 다소 증가한다고 하였으며 보강재의

길이는 기초폭의 3∼8배까지 증가시킬 때 BCR은 급격하게 증가하나 그 이상에서는 더 이상의 증가

가 없다고 하였다.

Ochiai(1990)등은 보강재를 지오그리드를 이용하여 1층만 보강할 경우, 최적 부설깊이는 약 1B, 보

강재의 폭은 5B라고 하였고, H u an g & Tatsu ok a(1990)는 모래지반을 대상으로 한 일련의 모델실험을

통해 기초폭과 비슷한( b/ B≒1)길이의 보강재를 부설한 경우에도 지지력은 크게 증가한다고 하였다.

Om ar 등(1993)은 지오그리드 보강재를 이용한 일련의 실험을 통해, 동일한 조건에서 일정한 층수

이상(약 4∼5층 이상)의 보강에서는 더 이상의 BCR증가가 발생하지 않고 한계 보강범위, d cr / B와 한

계 보강재의 길이비, bcr / B를 각각 다음 식으로 제시하였다.

d c r

B = 2 - 1 .4( B
L )(0 B

L 0 .5) (6.4)

d c r

B
= 1.43 - 0 .26( B

L )(0 .5 B
L

1) (6.5)

bc r

B
= 8 - 3 .5( B

L )
0 .51

(6.6)

신은철 등(1994)은 지오그리드로 보강된 점토지반에서 정방형 기초에 대해 d cr / B , bcr / B 및 u / B

를 각각 1.33, 4, 0.7∼0.8으로 Om ar 등의 연구결과와 유사한 결과를 밝힌 바 있으며 보강시의 극한

지지력은 무보강시보다 약 2.5배 정도 증가한다고 했다.

주재우 등(1995)은 모래지반을 대상으로 지오네트(geonet)를 보강재로 사용한 일련의 실험을 통해

1층 보강의 경우에는 무보강에 비해 BCR이 1.1∼1.9 정도의 보강효과가 있었고 최적 보강재 폭은 6B

이상, 최적 부설깊이, u는 약 0.7B 였으며 1.5B까지 증가하면 보강효과는 미미하였다. 또 무보강시의

극한지지력을 기준으로 볼때, 보강시 5∼30%의 침하억제 효과가 있었다. 다층 보강에서는 u / B , h / B

를 각각 0.25로 고정한 경우 4층 보강에서 가장 보강효과가 크게 나타났으며 BCR은 3.65의 값을 보

였고, 최소 1B의 길이의 보강재를 3∼4층 부설하는 경우 그 부설깊이에 해당하는 깊이만큼 기초를

근입시킨 무보강시의 지지력보다 크게 나타났다고 하였다.

이상과 같이 각 연구자들의 연구결과는 채택한 조건과 보강재 등에 따라 다소간의 이견이 있으나

보강재를 이용한 기초지반 지지력 향상에 있어 대체로 보강재의 부설 층수와 폭이 늘어나면 BCR은

증가하나 그 한계치가 있으며 그외에도 기초와 최상단 보강재와의 거리와 하부 보강재의 간격이

BCR에 영향을 주는 것으로 나타났다. 각각의 연구결과와 본 시험시공의 보강패턴을 정리 요약하면

다음과 같다.

본 시험시공에서는 지지력의 향상보다는 침하억제에 그 주된 목적이 있다. 지금까지 살펴본 연구결

과에서도 보강재에 의한 지지력의 향상과 함께 침하억제 효과를 확인할 수 있다. 다만, 이를 정량적

으로 평가하기 위해서 시공시 현장시험을 실시할 예정이다.

(3) 받침슬래브 아래의 지오그리드 설치 유무에 대한 지지력 비교

공용중인 조인트 교량에 접속슬래브가 간혹 침하하여, 접속슬래브 아래부분을 그라우팅 처리하는
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경우가 있다. 일체식 교량에 사용하는 받침슬래브 아래의 지반보강 문제를 알아보기 위하여, 받침슬

래브 아래 위치의 노상면에, 그리고 노상면 바로 위에 지오그리드를 한장을 설치하고 보조기층재료를

10cm 포설 및 다짐한 후에 각각 평판재하시험을 실시하여 지지력계수, k3 0를 구하였다. 이 지지력계

수를 통해 받침슬래브 지반의 보강효과를 검토하였다(그림 6.11~6.12, 사진 6.3 참조).

표 6.5 최적 보강패턴과 본 시험시공의 보강패턴

구 분 보강재 u / B d / B b / B N 비 고

본 시험시공 Geogrid 0.13 0.93 1.3 4 Sand (SM)

Binquet et al. Strip 0.67∼0.75 - - 4이상 6∼8 "

Fragaszy Strip - - 3∼8 - "

Ochiai et al. Geogrid 1 - 5 - "

Omar et al. Geogrid - 식(1.3)이하 식(1.5)이상 4∼5 "

신은철 등 Geogrid 0.7∼0.8 ≒1.33 ≒4 - Clay

주재우 등 Geonet
0.7 - 6 이상 - 1층보강

- - - 4 다층보강

Note) 본 시험시공은 접속슬래브와 완충슬래브의 경계부인 ' Cyclic Control Joint'를 보조적으로 지지하도

록 되어 있으므로 정확히 띠기초 등으로 보기에는 어려우나 띠기초에 준하는 것으로 가정함.

그림 6.11 지오그리드의 설치 단면도
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그림 6.12 지오그리드의 설치 평면도

사진 6.3 받침슬래브아래에 지오그리드 설치 장면

평판재하시험 결과는 그림 6.13과 표 6.6에 나타나 있다. 교대 A1에서 성토면에 대한 지지력계수

(k3 0=25.6~25.8kgf/ cm 3)는 지오그리드를 설치하지 않은 상태에서 10cm 보조기층 재료만 포설 및 다짐

한 후의 지지력 계수(k3 0=21.3kgf/ cm 3)와 성토면 위에 지오그리드를 보강한 후에 10cm 보조기층 재료

를 포설 및 다짐 후의 지지력 계수(k3 0=19.3kgf/ cm 3) 보다 더 크게 나타났다.

그리고 교대 A2에서의 성토면에 대한 지지력계수(k3 0=23.4kgf/ cm 3)는 성토면에 지오그리드를 보강하

지 않고 10cm 보조기층재료를 포설 및 다짐 후의 지지력 계수(k3 0=24kgf/ cm 3) 보다 조금 낮게 나타

났다.
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(a) A-위치 (b) B-위치

(c) A '-위치 (d) B' -위치

(e) C-위치 (f) D-위치

그림 6.13 받침슬래브 아래의 지반보강효과 비교

표 6.6 지오그리드의 설치 유무에 따른 지반 강성 비교

위치(교대 A 1)
k3 0

(kgf/ cm 3)
위치(교대 A2)

k3 0

(k gf/ cm 3)

평균 k3 0

(kgf/ cm 3)

성토면
A 25.8

성토면
C 23.4

24.9
B 25.6 D -

성토면에

지오그리드

설치 상태

A'

(지오그리드

무보강+ 10cm

보조기층재료)

21.3
성토면에

지오그리드

설치 상태

D'

(지오그리드

무보강+ 10cm

보조기층재료)

24 22.7

B'

(지오그리드

보강+10cm

보조기층재료)

19.3

C'

(지오그리드

보강+10cm

보조기층재료)

- 19.3
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성토면에서의 평균 지지력계수(k3 0=24.9k gf/ cm 3)는 성토면에 지오그리드의 설치를 하지 않은 상태와

설치한 상태에서 10cm 보조기층을 포설 및 다짐한 상태의 평균 지지력계수, k3 0 보다 각각 8%,

22.5 % 크게 나타났다. 그리고 성토면에 지오그리드의 설치를 하지 않은 상태에서 10cm 보조기층을

포설 및 다짐한 상태의 지지력계수는 설치한 상태 보다 15 % 크게 나타났다. 이는 지지력계수를 구하

는데 기준 침하량인 유의 침하량(0.125cm )의 크기가 매우 작은 값이기 때문에, 성토지반에 설치된 지

오그리드의 영향이 나타나지 않고 단지, 지오그리드 위에 포설된 10cm 보조기층재료의 다짐상태에

영향을 받는 것으로 판단된다.

6.2 교대 배면 뒷채움 지반조건

6.2.1 개요

무조인트 교량에서는 기존의 역T형 옹벽 대신 난쟁이 교대를 사용하기 때문에 별도의 뒤채움부를

두지 않는다. 본 시험시공에서는 뒷채움부는 교대 배면에 약 1m 정도의 배수층을 두고 그 배면에 약

1m 정도의 무진동 다짐구간(또는 완충구간)을 둔다. 특히, 배수층은 상부구조물의 온도 팽창/ 수축 등

에 의한 교대의 수평이동시 입자간의 상호 억물림작용(in terlockin g)이 이를 저해하지 않도록 점착력

이 없고 내부마찰각이 작으며 입자가 비교적 둥근 재료(일명 SB-3)를 이용하여 느슨하게 채움하고,

완충지역은 무진동 다짐을, 날개벽 아래는 1톤 컴팩터로 다짐을 실시한다.

완충구간과 배수층 사이에는 부직포를 설치하여 노상층으로부터 세립분의 유입을 막고(분리 및 차

단의 기능) 원활한 배수(필터기능)를 도모한다. 교대의 수평이동에 따라 발생하는 토압을 측정하기 위

하여 토압계를 교대배면에 매설하고, 교대의 수평이동량을 측정하기 위하여 신축조절장치(cyclic

control join t)부에 조인트미터를 설치하였다. 계측계획과 그 결과에 대해서는 다음 절에서 언급하기로

한다. 진동롤러 다짐구간과 완충구간, 배수층 시공 모식도는 그림 6.3, 그림 6.6, 사진 6.2와 같다.

6.2.2 교대 배면의 배수층 재료

도로설계요령(한국도로공사)에 의하면 구조물 뒷채움부는 대형 다짐기계로 세밀하게 다지는 것을

원칙으로 하며 구조물 뒷채움부에 사용하는 재료는 SB-1 규격 이상으로 시공 중, 시공 후의 배수대책

을 충분히 한다고 되어 있다. 또한 일반 구조물 뒷채움의 다짐도는 상대다짐도, D r =95 %(KSF

2312;A-2, B-2, C-2, D-2) 이상이어야 하며, 시공 함수비는 다짐시험방법에 의한 최적함수비 부근과 다

짐곡선의 90% 밀도에 대응하는 습윤측 함수비로 한다고 되어 있다.

본 교량에 사용된 배수층재료는 표 6.3에 나타난 것처럼 SB-2에 비해서 규격이 크고 그림 6.7에 나

타난 것처럼 입도가 불량하다. 다짐은 무다짐상태로 설치하는데 이는 교대의 수평거동시 수동토압의

발생을 최소화하고, 배수를 원활히 하기 위함이다(사진 6.4 참조).

6.2.3 교대 배면의 성토부 다짐조건과 재료

난쟁이 교대배면의 성토고는 노체성토에 해당되나 교대와 접속슬래브 사이의 구간은 노상성토로
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다짐관리를 시행하였다. 노상면에 대해 RI장비를 이용하여 측정한 건조밀도와 함수비, 그리고 상대다

짐도는 각각 평균 1.82g/ cm 3, 11%, 95∼98 %이였고, k 30은 15∼16 kg/ cm 3 정도였다. 또 다짐횟수는

성토재료에 따라 차이가 있었으나 대체로 왕복 4∼8회 정도였다. 본 교량은 사각이 30도로서 접속슬

래브의 단변과 장변의 길이가 약 7∼13.5m에 이른다.

사진 6.4 교대 뒤채움재(배수재)로 사용된 골재의 모습

평촌1교 노상층 성토에 사용된 재료의 물성치는 표 6.2와 같고, 그림 6.5는 노체 및 노상재료의 입

도를 나타낸 것이다.

노상다짐에 사용된 장비는 11t 진동롤러(독일 BOM A G사 모델명 : BW 213D)이며 30∼36Hz범위의

진동이 가능하나 다짐시에는 고주파수 저진폭 상태인 36Hz (2100rpm)을 적용하였고 다짐방향은 교축

(직각)방향, 장비진행속도는 2∼4km / h 정도였다.

6.3 이론적인 토압분포 및 거동

6.3.1 랭킨의 토압

일체식 교량의 교대배면 수동토압에 대한 장기거동은 아직까지 연구실적이 없다. 결과적으로, 설계

하는 동안에 수동토압에 대한 효과를 고려하기 위하여 이상화된 공식과 간편화된 가정을 사용한다.

교량이 신장(brid ge elon gation)할 때, 뒷채움 재료의 압축(backfill com p ression)에 의해 교대 뒷채

움 높이, H에서 발생하는 극한 또는 최대 수동토압, Pp u는 다음과 같이 이상화할 수 있다.

P pu = H t an 2(45 +
2 ) + 2 c t an 2(45 +

2 ) (6.7)

여기서 P pu : 극한 또는 최대 수동토압(p sf), : 흙의 단위중량(p cf)

H : 접속슬래브 아래의 깊이(ft), : 내부마찰각(degrees)

c : 흙의 점착력(p sf)
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이 관계식은 일체식 교량의 교대와 뒷채움 설계지침으로 사용된다. 둥근 자갈을 뒷채움재료

(granu lar backfill)로 사용하도록 규정하는 것은 뒷채움재료의 내부마찰각을 최소화하고 점착력을 배

제시키시 위한 것이고, 교대 높이, H는 구조적으로 문제가 없을 만큼 작게 만들고, 접속슬래브는 뒷

채움재료 즉, 배수층의 다짐을 최소화시키면서 배수층에 활하중을 재하하지 않도록 하기 위해 사용된

다. 교대 배면의 수동토압은 압력을 받는 면적에 좌우되기 때문에, 상부구조물 가까운 위치까지 성토

소단(em bankm en t benches)을 설치하고, 교대 전면의 앞성토 기울기를 2:1로, 성토 소단을 얕게 파서

난쟁이 교대를 매입시키므로써 가장 작은 크기로 교대 크기를 줄였다.

게다가, 수동토압의 크기는 흙의 압축정도에 좌우되고, 최대수동토압은 교대 깊이의 약 5 %의 흙압

축이 발생될 때 생긴다(Wu , 1982; DM-7, 1982). 이 이론에 의하면, 평촌1교의 교대 배수층 재료가 최

대 수동토압상태에 도달하기 위해서는 수평변위, L =16.82cm (=0.05*3.364m )가 되어야 한다. 따라서

수동토압 효과는 보통 단경간, 2경간, 3경간 교량에서는 보통 무시한다. 흔히 많이 사용하는 일체식

교량 길이 즉, 강교에서는 90m , 콘크리트 교량 120m 길이에서는 설계시에 최대수동토압의 2/ 3 크기

를 고려한다.

상부구조물 신장으로 인한 일체식 교대에 발생하는 수동토압과 교대 배수층 재료의 압축은 그림

6.14에 나타나 있다. 수평이동으로 말뚝의 휨저항을 감소시키기 위해, H 말뚝은 약축방향으로 설치하

고, 모가 나지 않은 둥근자갈(p ea gravel)이나 입도분포가 좋은 모래(fin e san d )로 프리보링된 구멍에

채워 넣는다. 이러한 경우에, 총 수동토압은 다음과 같이 이상화할 수 있다.

그림 6.14 간편화된 수동토압분포

P p = (1
3

or 2
3

or 1) t an 2(45 +
2 )H 2

2
(6.8)

교대 깊이, H는 상부구조물의 횡변위에 의해 말뚝에 작용하는 수동토압과 말뚝의 저항력을 고려하

기 위하여 실제 깊이보다 약간 크게 고려할 수 있다. 이 총 수동토압은 상부구조물의 중립축 성분에

대해 편심으로 작용하여, 상부구조물에 축력과 휨모멘트를 유발시킨다. 그림 6.15(b)는 수동토압에 의

해 야기되는 휨모멘트는 단경간에서 사하중과 활하중 휨모멘트를 저감(사용하중 능력은 증가)시키는

것을 나타내고 있다. 여기서는 연속지간의 교대의 부모멘트는 제외한다. 그리고 2 또는 3경간 교량의

교대에서 부모멘트는 줄어들고, 3경간에서는 중심지간 정모멘트는 약간 증가한다. 4경간 이상의 교량

에서는 수동토압에 의해 발생되는 연속 휨모멘트는 비슷하다(Bu rke, 1993).
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그림 6.15 단경간과 다경간 연속 일체식교량에 대한 Shrinkage와 Creep 효과

(a) 합성콘크리트교에 대한 여러형태의 Shrinkage(포장의 완충조인트압력효과와 비슷함)

(b) 합성 프리스트레스 콘크리트교에 대한 Creep 효과(수동압력효과와 비슷함)

6.3.2 사일로 토압분포

그림 6.16(a)과 같이, 벽체 바로 뒤에 일정한 간격을 두고 강성벽체가 있으면 완전한 주동 흙쐐기

의 형성이 불가능하며, 양 벽체의 마찰에 의하여 토압이 감소한다. 따라서 어느 깊이를 넘으면 아치

작용으로 자중에 의한 응력이 사일로 측면에 전해져서 연직 및 수평토압이 거의 증가하지 않는데 이

를 사일로 작용(silo action )이라고 한다. 이러한 경우의 토압을 사일로 토압이라고 하며 그 크기는 다

음과 같다.

그림 6.16(b)와 같이, dh의 두께를 가지는 층의 윗면에서 작용하는 연직응력은,

q = b
2 k

( 1 - e
2 k

b h ) (6.9)

여기서, b : 사이로 폭

: 대상 재료의 단위중량

: 벽면의 마찰계수 = t an f

f : 벽마찰각

k : 사일로 수평토압계수 = 벽면에 대한 토압계수

사일로 수평토압계수는 휨성벽체에서는 수평주동토압계수와 같고, 강성벽체에서는 수평정

지토압게수와 같다고 본다(이상덕, 1996). 여기서는 배수층을 무다짐 처리되었기 때문에 정지토압계수

를 사용한다.

h : 고려하는 깊이
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a) 두 강성벽체사이의 주동 파괴면 (b) 미소요소에 작용하는 사일로 토압

그림 6.16 사일로 토압

또한 벽체에 작용하는 수평방향 압력은 식(6.9)에 토압계수를 곱하면 다음과 같다.

p = k q = b
2

( 1 - e
2 k

b
h ) (6.10)

그리고 지반의 자중과 벽마찰력이 같을 때, 깊이 ho를 다음과 같이 구할 수 있다.

h o = b
2k t an

(6.11)

토압은 ho에서 최대수평토압이 되고, h > ho 에서는 그 크기가 일정하다.

p m ax = h ok = b
2 t an

(6.12)

또한 Peter sen & Schm idit (1974)에 의하면 폭이 0.5~1.0m이면, 깊이 15m 까지 다짐에 의한 토압은

40kN / m 2를 초과하지 않는다(이상덕, 1996).

따라서 교대 배면의 배수층에 대한 조건을 표 6.7과 같이 가정한다. 상기 식과 값을 이용하여 구한

고전전인 수동토압과 사일로 토압은 다음과 같다.

고전적인 수동토압

p p = H t an 2(45 +
2 ) = ( 1 .8) (3 .364) t an 2(45 + 30 o

2 ) = 18 . 16 ( tonf / m 2) (6.13 a)

설계시, 일체식 교량에서 사용하는 총 수동토압은 3가지이다.

- 138 -



P p = 1
2

p p H = 1
2

( 18 . 16) (3 .364) = 30 .55 ( tonf ) (6.13 b)

P p = 2
3 (1

2
p p H ) = 2

3
( 30 .55) = 20 .37 ( tonf ) (6.13 c)

P p = 1
3 (1

2
p p H ) = 1

3
( 30 .55) = 10 . 18 ( tonf ) (6.13 d)

표 6.7 사일로 토압 계산에 적용한 물성치

구분
사이로

폭, b

대상 재료의

단위중량,

내부마찰각

,
벽마찰각, f

벽면의

마찰계수,

= t an f

사일로

수평토압계수,

k

고려한

깊이, h

기준 1(m)

자연지반의

모래 및

모래자갈

조건

30o

가정

f = 2/ 3

f =
= t an f 1-sin 난쟁이 높이

참고문헌 -

도로교표준시

방서, 1996,

p .52

도로교표준

시방서,

1996, p .52

이상덕,

기초공학,1996,

p .351

- - -

적용 1(m) 1.8(tonf/ m 3 ) 30o 10o 0.18 0.5 3.364(m)

사일로 토압

1) p = 2
3
일 때

배수층의 자중(SB-3)과 벽마찰력이 같을 때, 깊이 ho

h o = b
2k t an

= 1

2 ( 0 .5)(t an 2
3 )

= 1
t an 20 o = 2 .75m (6.14 a)

최대수평토압

p m a x = b
2 t an

= 1 .8 1
2 t an 20 o = 2 .47 ( t/ m 2 ) (6.14 b)

총 수평토압

P p = 1
2

2 .47 2 .75 + 2 .47 0 .614 = 3 .4 + 1 .52 = 4 .92 ( tonf ) (6.14 c)

2) p = 일 때

배수층의 자중(SB-3)과 벽마찰력이 같을 때, 깊이 ho

h o = b
2k t an

= 1
2 ( 0 .5) ( t an )

= 1
t an 30 o = 1.73m (6.14 d)

최대수평토압

p m a x = b
2 t an

= 1 .8 1
2 t an 30 o = 1 .56 ( t/ m 2 ) (6.14 e)

총 수평토압
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P p = 1
2

1 .56 1 .73 + 1.56 1.634 = 1 .35 + 2 .55 = 3 .9 ( tonf ) (6.14 f)

상기 결과를 도식화 하면 그림 6.17과 같다.

그림 6.17 고전적인 토압과 사일로 토압 비교

6.3.3 벽체의 변위형태와 토압분포

지반이 주동 및 수동의 한계평형상태(lim it equ ilibr iu m state)가 되려면, 표 6.8과 같이, 일정한 크

기의 벽체변위가 일어나야 하며, 이때 토압의 분포와 크기는 벽체의 변위형태(수평이동, 하단중심 상

단의 회전, 상단중심 하단의 회전 등)와 변위크기에 따라 다르다(그림 6.18 참조). 한계수동상태(수동

토압)에 이르는 벽체변위는 한계주동상태(주동토압)에 이르는 벽체변위보다 더 크다(그림 6.19 참조).

사질토에서 벽체가 그림 6.18(a)와 같이, 하단중심으로 상단회전할 때에는 대개 표 6.8과 같은 크기의

벽체변위에서 한계상태가 된다.

표 6.8 한계상태의 벽체 변위( x / h)(이상덕, 1998)

지반상태 주동토압 수동토압

느슨한 모래 0.004~0.005h 0.07

중간 모래 0.002~0.004 -

조밀한 모래 0.001 0.02

단, x : 수평이동, h : 벽체높이
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(a) 하단중심 상단회전 (b) 수평이동 (c) 상단중심 하단회전 (d) 중앙부 변위

그림 6.18 벽체의 변위와 주동토압의 분포(Terzaghi & Oh de)(이상덕, 1998)

그림 6.19 벽체의 변위에 따른 토압계수, K의 변화(이상덕, 1998)

주동 및 수동토압은 구조물에 직접 작용하므로 구조물의 안정성을 검토할 때에는 작용력으로 고려

해야 한다. 그리고 그 크기는 활동을 일으키는 파괴체에 평형식을 적용하여 구하며, 이때의 주동 및

수동토압은 활동에 대한 저항력이 된다.

덮개토압은 v ' = z가 되므로 토압분포는 깊이에 따라 선형비례하여 삼각형분포가 된다. 고전 토

압이론에서는 벽체가 저면을 중심으로 회전하며 토압은 삼각형 분포를 나타낸다. 그러나 변위형태가

다르면 즉, 벽체가 상부를 중심으로 회전하거나 수평이동하면 토압의 분포도 달라지면, 이러한 현상

을 토압의 전이라고 한다(그림 6.18 참조).

6.4 장기거동 계측기 부착

6.4.1 조인트미터

조인트 교량의 상부구조물에서 발생하는 신축량은 상부구조물의 지점과 교대에 설치된 신축이음장

치(exp asion join t)가 순수하게 흡수한다. 하지만 무조인트 교량인 일체식 교량에서는 H 말뚝 주변지

반의 강성과 난쟁이 교대배면의 수동토압 및 주동토압, 접속슬래브와 보조기층 재료와의 마찰력에 의

해 소진되고 남은 변위만이 신축조절장치(cyclic control j oint :CCJ)에 변위가 전달된다(그림 6.20 참

조).
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그림 6.20 조인트 미터의 설치 위치

이 변위량을 측정하기 위하여, 매입형 Join tm eter (KJ-10A)를 1차선, 2차선 교대 A1, A2에 각각 1개

씩 총 4개를 부착하였다(그림 6.11, 그림 6.20~6.21, 사진 6.5~6.6 참조). 여기서 A11(12)는 하행선 A1

교대측 1(또는 2)차선 중앙부 매설 위치이고, A21(22)는 하행선 A2 교대측 1(또는 2)차선 중앙부 매

설 위치이다.

(a) 조인트 미터와 사각 30도인 난쟁이 교대 배면에 토압계를 설치한 단면도
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(b) 조인트 미터와 사각 30도인 난쟁이 교대 배면에 토압계를 설치한 평면도

그림 6.21 조인트 미터와 사각 30도인 난쟁이 교대 배면에 토압계를 설치한 평면도

(a) 단면도

b) 보호대

사진 6.5 조인트미터의 제원

사진 6.6 접속슬래브와 완충슬래브 사이의 조인트미터 설치 장면
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6.4.2 토압계

토압의 최대크기는 동일한 크기의 날개벽 이동에 대해 날개벽의 방향에 영향을 받는다. 본 장에서

는 상부구조물의 최대신축량에 따른 날개벽 90o인 난쟁이 교대의 장기 수동 및 주동토압 분포를 알

아보기 위해서, 일본의 (주)동경측기연구소(TML)의 제품인 토압계(Soil p ressu re gau ge :KDA-200KPA)

을 난쟁이 교대 A1, A2에 각각 4개씩 부착하였다. 토압계의 제원은 그림 6.22와 같다.

그림 6.22 토압계의 제원

토압계의 모서리 영향(ed ge effect) 때문에 토압계 직경의 2배 만큼을 콘크리트로 에워싸고 하행선

교대 배면 중앙에 부착하였다. 교대 A1에 부착된 토압계의 위치는 그림 6.23과 같이, 기초저면에서

토압계 중심까지의 거리가 0.525, 1.3, 2.07, 2.7m에 부착되어 있고, 교대 A2의 위치는 0.525, 1.333,

2.133, 2.74m에 부착되어 있다(그림 6.21, 그림 6.24, 사진 6.7 참조).

그림 6.23 토압계의 모서리 영향을 사진 6.7 토압계가 부착된 교대

제거한 토압계 단면도 벽체의 모습(교대 1)
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(a) 교대 A1 토압계 부착 위치도 (b) 교대 A2 토압계 부착 위치도

그림 6.24 난쟁이 교대 토압계 부착 위치도

6.5 수평이동에 따른 교대배면 토압 거동

6.5.1 상부구조물의 수평변위 거동

2001년 9월 2일, 조이트미터를 신축조절장치(CCJ)부에 설치한 날로부터 당해연도 12월달까지 상부

구조물의 수평이동량을 계측한 결과는 그림 6.25와 같다. 조인트미터를 설치하고 8일 경과후, 9월 10

일에는 9월 2일보다 날씨가 추워서 상부구조물이 수축하는 거동을 나타내었다. 이 장치 내에 아스팔

트 콘크리트를 타설하였을 때에는 아스팔트 콘크리트의 열에 의해 일시적으로 인장하는 거동을 보였

다. 계절이 가을에서 겨울로 접어들면서 상부구조물이 수축하게 거동을 보였고, 계측한 날의 최대 수

축량은 교대 A 1의 A11과 A 12 지점에서는 각각 8.8, 9.7m m가 발생하였다. 그리고 교대 A2의 A21과

A22에서는 각각 10.6, 10.9m m가 발생하였다.

(a) 교대 A1
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(b) 교대 A2

그림 6.25 각 조인트 미터에 발생된 변위 거동

조인트미터의 최대값을 평촌1교 교량의 평면도에 나타내면 그림 6.26과 같다. 이 그림에 의하면, 교

대 A1, A2가 교축방향으로 균등하게 수축되는 것이 아니라, 약간 비균등하게 즉, 중분대쪽 보다는

방호울타리쪽이 더 많은 수축량을 보였다. 이는 평촌1교가 사각 30도에 곡률반경, R=2km과 종단구배

2.852 %을 지니고 있기 때문인 것으로 판단된다.

그림 6.26 상부슬래브의 최대변형 거동

6.5.2 교대배면 토압거동

6.5.2.1 교대배면에 작용하는 토압분포

교대 뒷채움(배수층과 성토층)재료의 성토과정을 고려하고, 상부구조물의 신축량에 따른 교대배면

의 전체 토압분포는 그림 6.27과 6.28과 같다.
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그림 6.27 교대 A1의 토압분포

6.5.2.2 교대 뒷채움의 시공과정을 고려한 토압분포

교대 뒷채움의 성토 과정을 고려한 토압분포와 접속슬래브의 설치 유무에 대한 상부구조물의 신축

량에 따른 교대배면의 토압분포는 다음과 같다.

(1) 교대 A1의 토압분포

그림 6.29(a)는 접속슬래브 설치하기 전에 2001/ 2/ 12~2001/ 2/ 26까지 교대 A1 배면의 배수층 설치

와 교대배면의 성토체 다짐시의 토압거동 나타낸 것이다. 그리고 2001/ 2/ 12 전까지 계측 결과에 의

하면, 교대배면의 무성토 상태에서 토압계의 변화가 발생하였는데 이는 교량 측면에 있는 가도로 주

행하는 작업차량의 진동에 의한 것으로 판단된다.

그림 6.29(b)는 접속슬래브를 설치하지 않은 상태에서 교대가 배면쪽으로 움직일 때의 거동을 나타

내고 있다. 교대가 배면쪽을 움직이면 움직일수록 수동토압 크기는 점진적으로 증가하는 경향을 보였
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다. 하지만 기초저면에서 최상단(2.7m )에 부착된 토압계의 토압크기가 다른 위치에 부착되어 있는 토

압크기 보다 상대적으로 크게 나타났는데, 이는 교대 배면의 형상이 다른 면보다 30cm 튀어나와 있

고, 배수층의 폭(70cm )이 다른 교대 배면의 폭(1.0m ) 보다 작기 때문으로 판단된다.

그림 6.28 교대 A2의 토압분포

그림 6.29(c)는 접속슬래브를 설치(2001/ 8/ 9~8/ 11:하행선 접속슬래브 콘크리트 타설)하고 난후에 교

대 배면에서 발생하는 수동 및 주동 토압분포를 나타내고 있다. 접속슬래브를 설치하고 난후의 토압

크기(01/ 8/ 9~01/ 8/ 27)는 설치하지 않았을 때의 토압크기 보다 작게 나타났는데, 이는 접속슬래브의

건조수축과 보조기층재료와의 저항력에 의해 토압이 감소한 것으로 판단된다. 그리고 대기온도의 저

하로 토압은 점차적으로 감소하는 거동을 보였다.

그리고 계측에 의한 최대 수동토압은 고전적인 랭킨토압의 삼각형과 사일로 토압분포를 보이지 않

고 지그재그 분포를 보였다(그림 6.17 참조). 이는 전술한 바와 같이, 교대 배면의 단면형상에 의한
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것으로 판단된다. 또한 최대수동토압이 작용하는 위치는 교대 저면에서 1.3m (0.38H )이었다.

그리고 주동토압 분포는 기초저면에서 1.3m에 설치된 부분이 조금 크게 나타나고 그외는 거의 0에

가까운 값을 보였다. 또한 기초저면에서 2.1m 높이의 토압계는 다른 위치보다 작을 뿐만아니라 부의

토압이 계측되었다. 이는 SB-3 재료의 아칭작용에 의한 것으로 판단된다.

(a) 겨울철 : 접속슬래브 미설치

(b) 여름철 : 접속슬래브 미설치 (c) 여름철과 겨울철: 접속슬래브 설치

그림 6.29 신축량에 따른 교대배면 뒷채움 토압분포 거동 - 교대 A1

(2) 교대 A2의 토압분포

그림 6.30(a)는 동일한 대기온도에서 배수층 설치와 교대배면의 성토체 다짐을 하였기 때문에, 상부

구조물의 수축에 따른 토압거동 변화는 아닐 것으로 판단된다. 그리고 1단계 성토높이(0~60cm )를 다

짐한 후, 토압은 쐐석에 묻힌 첫번째 토압계에서만 실측되었다. 하지만 다짐을 하지 않고 3개월 동안

방치된 3개의 상부 토압계 토압크기는 약간 증가한 거동을 보였다. 이는 토압계를 계측할 때 교량주

위로 작업차량의 주행에 따른 진동영향으로 판단된다.

그림 6.30(b)는 접속슬래브가 설치되지 않은 상태에서 교대가 배면쪽으로 움직일 때의 거동을 나타

내고 있다. 교대가 배면쪽을 움직이면 움직일수록 수동토압 크기는 증가하는 경향을 보였다. 그리고
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2.7m에 있는 토압계의 토압크기는 다른 위치에 부착되어 있는 토압크기보다 상대적으로 크게 나타났

는데, 이는 교대 배면의 형상이 다른 면보다 30cm 튀어나와 있고, 배수층재료(70cm )의 폭이 다른 교

대 배면의 폭(1.0m ) 보다 작기 때문으로 판단된다.

(a) 겨울철 : 접속슬래브 미설치 (b) 여름철 : 접속슬래브 미설치 (c) 여름철과 겨울철: 접속슬래브설치

그림 6.30 신축량에 따른 교대배면 뒷채움 토압분포 거동 - 교대 A2

그림 6.30(c)는 접속슬래브를 설치하고 난후에 교대 배면에서 발생하는 수동 및 주동 토압분포를 나

타내고 있다. 접속슬래브를 설치하고 난후의 토압 크기(01/ 8/ 9~01/ 8/ 27)는 설치하지 않았을 때의 토

압크기 보다 작게 나타났는데, 이는 접속슬래브의 건조수축에 따른 저항력에 의해 토압이 감소한 것

으로 판단된다. 그리고 접속슬래브가 상부구조물의 신장량에 거동할 때는 다시 수동토압이 증가하는

거동을 보였다. 최대 수동토압은 고전적인 랭킨토압의 삼각형과 사일로 토압분포를 보이지 않고 지그

재그 분포를 보였다. 이는 전술한 바와 같이, 교대 배면의 단면형상에 의한 것으로 판단된다.

그리고 주동토압 분포는 기초저면에서 1.3m에 설치된 부분이 조금 크게 나타나고 그외는 거의 0에

가까운 값을 보였다. 이는 상부구조물이 수축되면서 SB-3 재료의 입자재배열에 의한 토압크기인 것으

로 판단된다. 이 크기는 작아서 무시해도 좋을 것 같다.

6.6 주동 및 수동 토압분포 제안

6.6.1 수동토압 분포 제안

그림 6.31은 그림 6.29(c)과 그림 6.30(c)에서 교대 A1, A2 배면의 배수층에서 발생한 최대 수동토압

거동이다.
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(a) 교대 A1 - 최대수동토압

(b) 교대 A2 - 최대수동토압

그림 6.31 교대 배면의 최대수동토압

교대 배면 배수층의 실측 토압분포는 지그재그의 토압분포를 보이고, 최대수동토압 위치는 기초저면

에서 1.3m 즉, 0.38H 위치에 실측되었다. 이를 설계에 즉, 보수적으로 사용하기 위하여, 실측한 수동

토압중에서 최대값을 기준으로 균등한 직사각형 분포형식으로 개략화하고, 최대수동토압 위치를 기초

저면에서 0.5H 위치에 작용하는 것으로 하였다. 동일한 총 수동토압이라고 가정하고 도심관점에서
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보면, 새로 제안한 도심에서 작용하는 총 수동토압은 고전적인 방법의 총 수동토압(합력도심은

1/ 3H ) 보다 상부구조물에 작용하는 힘은 작게, 하부기초에 작용하는 힘은 크게 작용한다. 하지만 실

측한 최대수동토압 크기는 29.2~30kP a로 일반 성토재료의 수평토압 크기보다 약 1/ 10 정도의 크기이

다.

그림 6.29(c)와 6.30(c)에서 구한 계측 결과에 의하면, 최대주동토압은 매우 작기 때문에 설계시에

이를 무시하는 것이 좋을 것 같다.

그리고 그림 6.31의 교대 A1, A2 배면에서 발생하는 수동 및 주동토압 크기 차이가 발생하는 것은

본 교량이 사각과 곡률반경을 지니고 있기 때문이다.

6.6.2 수동토압 식 제안

고전적인 토압식과 비교

장기 계측에 의한 최대수동토압의 크기는 p p=2.92~3.0(tonf/ m 2)이다. 고전적인 최대수동토압, p R
p

=18.16(ton f/ m 2)에 알맞는 제안 최대수동토압은 다음과 같다(식 6.13 a 참조). 단, 여기서는 배수층의

내부마찰각, =30o로 가정한다.

F = 18 . 16 ( tonf / m 2)
3 ( tonf / m 2)

= 6 .0 (6.15 a)

p sugg ested
p =

p R
p

F
=

H t an 2(45 +
2 )

F
= 18 . 16 ( tonf / m 2)

6
= 3 .0 ( tonf / m 2) (6.15 b)

총 수동토압 식은 다음과 같다.

P p = p sugg este d
p H = 3 3 .364 ( m ) = 10 . 1( tonf ) (6.15 c)

여기서 제안한 총 수동토압은 고전적인 방법에서 식(6.13 d)와 매우 유사한 결과를 얻었다.

사일로 토압식과 비교

벽면마찰각을 p = 2
3

, p = 로 가정하여 구한 사일로 토압, pp 과 총 토압, Pp은 각각 2.47,

1.56(ton f/ m 2)과 4.92, 3.9(ton f)이다. 벽면마찰각을 p = 2
3
로 가정하여 구한 사일로 토압, pp =

2.47(ton f/ m 2)과 실제로 계측한 토압, pp = 2.92~3.0(ton f/ m 2)와는 비슷한 크기이지만, 총 토압은 사일

로 토압력보다 실측한 값이 크게 나타났다.

실제로 계측한 토압, pp = 2.92~3.0(ton f/ m 2)는 벽면마찰각을 p = 2
3
로 가정하여 구한 사일로 토

압, pp = 2.47(tonf/ m 2)보다 약간 크게 나타났고, 고전적인 토압크기 보다는 1/ 6배 작게 나타났다. 따

라서 설계시, 교대 배면토압의 형태와 작용점과 크기는 각각 균등한 직사각형 분포형식, 기초저면에

서 0.5H , 고전적인 토압크기, pp에 1/ 6배를 적용할 것을 제안한다. 그리고 최대주동토압은 매우 작기

때문에 이를 무시하는 것이 좋을 것 같다.
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6.6.3 수동지반반력 제안

접속슬래브와 완충슬래브 사이에 설치되어 있는 교대 A1의 2개의 조인트미터 중앙지점은 교대 A1

의 교대배면 중앙에 부착된 토압계와 교축방향으로 일치한다. 교대 A2도 마찬가지다. 따라서 교축방

향의 수평이동량을 알아보기 위하여 각 교대에서 구한 조인트미터의 변위량을 평균하여 나타낸 것이

그림 6.32와 같다.

그림 6.32 조인트미터의 평균 변위

그리고 구조물 전체를 비선형 해석할 경우에는 교대 배면의 수동토압을 교축방향의 수평이동량으로

표현하여야 한다. 이 수동토압을 여기서는 수동지반반력 이라고 한다. 이 반력을 알아보기 위하여,

조인트미터 평균 변위를 기준으로 교대 배면의 각 지점의 토압크기를 회귀분석하여 식으로 표현하면

그림 6.33(a), 6.34(a)와 같다. 이 식을 수평변위별로 나타낸 것이 그림 6.33(b), 그림 6.34(b)와 같다. 여

기서 변위량은 회귀분석식에 m eter 단위로 절대값을 입력시킨다.
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그림 6.33 교대 A1 - 배면의 수동토압

그림 6.34 교대 A2 - 교대배면의 수동토압
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제 7 장 차량 재하 시험에 의한 무조인트 교량의 거동 분석

7.1 거동해석의 목적 및 개요

교량 구조물은 사하중 및 활하중의 영향뿐만 아니라 바람이나, 지진 또는 대기온도의 변화에 따른

추가적인 온도하중이 존재하게 된다. 일반 조인트교량은 대기의 변화에 따라 교량 구조물의 신축 팽

창을 베어링에서 흡수, 처리하도록 설계되어 있다. 그러나 무조인트교량은 상부구조가 교대 벽체와

일체로 시공됨으로써 온도하중으로 인한 구조거동이 분명히 일반 조인트교량과는 상이할 것이며 바

닥판 및 PSC Beam의 신장이 교대 벽체 뿐만 아니라 말뚝의 하부구조까지 전달되므로 3차원 구조해

석을 통하여 무조인트교량의 정확한 구조거동을 파악하고 추후 무조인트교량의 설계시 또는 유지관

리를 실시함에 있어 보다 정확한 기준을 설정하기 위하여 차량재하시험을 통해 무조인트 교량의 거

동을 분석하였다. 그리고 무조인트 교량의 설계시 예측한 이론적 거동과 준공 후 교량의 실제 거동과

의 비교 분석, 무조인트 교량의 구조 해석 모델 개발, 및 향후 무조인트 교량의 성능 평가를 위한 교

량 거동 분석의 기본 자료를 제공하기 위하여 교량의 정적 재하 시험 및 동적 재하 시험을 실시하였

고, 범용 구조해석 프로그램인 STRAN D7을 사용하여 3차원 구조해석을 실시하였다.

7.2 구조 해석 모델

7.2.1 Grillage Model

기존의 격자모델은 보요소(Beam Elem ent)를 이용하여 주형의 유효폭을 고려한 종방향 부재와 바

닥판을 횡방향 부재로 모델링하였다(그림 7.1). 이런 격자모델에서는 교량의 구조해석을 단순하고 편

그림 7.1 격자 모델
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리하게 모델링할 수 있으나, 하중재하 상태에 따라 실제와 같은 플랜지의 압축응력 분포에 따른 유휴

폭을 고려가 어렵고, 횡방향 하중 분배가 횡방향 부재의 분할과 관계가 있으므로, 교량의 상세한 구

조적 거동을 나타낼 수가 없다.

7.2.2 Frame-Shell Model

실증 시공한 무조인트 교량은 사각이 60˚인 斜橋(Skew Brid ge)로 예각부와 둔각부의 응력 변화를

검토하여야 하며, 온도변화에 의한 교량 상부 구조의 신장과 수축 거동 및 이에 따른 말뚝의 거동을

가장 잘 나타낼 수 있는 상세 구조해석 모델이 필요하다.

그림 7.2 Fram e-sh ell m od el

그림 7.3 교량 전체계 모델

Fram e-shell m od el은 주형을 beam요소로, 바닥판을 p late 요소로 모델링하며, 종방향 구조 부재인

주형의 도심과 횡방향 구조부재인 바닥판의 도심을 r igid elem ent로 연결하여 종방향 전단력에 의해

발생한 압축력을 바닥판으로 전달한다. Fr am e-shell m odel은 전단 뒤틀림(shear distortion)으로 인하

여 하중 재하면으로부터 멀어질수록 플랜지 압축력이 감소하는 전단 지연(Shear lag) 을 모델링할 수

있다. 이에 따라 하중재하상태에 따른 플랜지 압축력의 분포가 사실대로 반영되어지며, 플랜지의 유

효폭을 고려하지 않아도 된다. 바닥판을 판요소로 모델링하므로 격자 모델에서처럼 횡방향 부재의 분

할을 고려하지 않아도 된다. 중분대와 방호벽의 기하학적 도심은 바닥판보다 약간 높게 위치하는 데
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이를 실제와 일치시켜 모델링이 가능하다. 따라서 Fram e-shell m odel은 교량의 횡방향 하중 분배를

실제와 근접하게 계산 가능하다. 그림 7.2은 Fram e-shell m odel 상세를 나타내었고, 그림 7.3는 교량

전체게 모델이다.

7.3 재료 물성치 (M aterial Property ) 계산

7.3.1 스프링 상수 (Kh )값의 계산

무조인트교량의 구조 해석시 성토부 지반에 관입된 말뚝의 정확한 구조해석을 위하여 지반을 등가

의 스프링 상수값을 사용하여 계산하였다. 벽체 및 말뚝에 기온 상승으로 인하여 발생하는 수동토압

의 영향을 고려하기 위하여 지반을 스프링 상수로 치환하여 적용하였다. 스프링 상수로 치환된 해석

모델은 그림 7.4와 같다.

그림 7.4 지반 계수

지 반 물 성 치

토층 심도(m ) Kh (t/ m 3)

1 4 .7 1708.0
(N =10, Meyer& Reese 1979)

2 17.0 3591.6
(Garb & Borden , 1988)
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7.3.2 콘크리트 강도와 탄성계수

콘크리트 강도는 현장시험실에서 실험한 결과는 표7.1과 같으며, 탄성계수는 CEB-FIP MC90에서

사용하였으며, 이 식은 콘크리트의 강도가 80MP a까지 적용가능하다. 반면에 ACI 탄성계수식은 콘크

리트의 강도가 41MPa까지 적용가능한다. 그러므로 본 보고서에서는 콘크리트의 탄성계수를 CEB-FIP

M C90식을 사용하였다.

ACI Bu ild in g Code 318

E c = w 1. 5
c 33 f c ' 1/ 2

여기서 E c = 탄성계수[p si]

w 1 .5
c = 단위중량[lb / ft3]

f c ' = 28일 압축강도

CEB-FIP M C90

E c = 2 . 15 10 4 ( f cm / 10 ) 1/ 3

여기서 E c =콘크리트의 28일 탄성계수[MPa]

f cm =28일 평균압축강도[MPa]

표 7.1 콘크리트 강도와 탄성계수

부재 fc k ,28 [kg/ cm 2] 평균강도[kg/ cm 2 ] 탄성계수[kg/ cm 2]

P .S.C . 주형 460∼467 463.5 363079.54

바닥판 324∼317 322.0 321586.93

교대벽체 328∼317 322.5 321756.67

코핑부 283∼282 282.5 307929.99

7.4 차량 재하 시험

7.4.1. 차량 재하 시험시 주요 계측 항목

재하 차량 하중에 의한 변형률 및 처짐을 측정하여 교량주형 횡분배 하중 분배 등을 검토하고, 동

적 거동을 파악하기 위하여 시험차량에 의한 주행시험으로 교량의 가속도를 측정하여 교량의 고유

진동수를 분석하기 위하여 다음과 같은 계측 항목을 선정하였다.

⊙ 중앙경간 및 측경간 주형의 처짐 측정

⊙ 중앙경간 및 측경간 주형의 변형률 측정

⊙ 교량의 가속도 측정
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7.4.2. 시험 경간 선정

무조인트 교량의 시험 경간은 하행선 2경간 및 3경간을 대상으로 하였다.

그림 7.5 시험 대상 경간

7.4.3 계측 센서 부착 위치

본 교량의 재하시험에 사용한 센서는 정적 및 동적 변형률측정을 위한 Strain Gau ge, 처짐측정을

위한 LVDT, 그리고 가속도 측정을 위한 1축 가속도계로서 재하시험 측점 현황과 부착 위치도는 다

음과 같다.

그림 7.6 계측기 부착 단면

그림 7.7 중앙 경간 계측기 부착 위치(A-A 단면)
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그림 7.8 중앙 경간 계측기 부착 위치(B-B 단면)

7.4.4 재하 차량 하중 및 하중 경우

정적 및 동적 재하시험에서 사용된 시험차량은 15 Ton인 덤프트럭 2대에 토사를 최대로 적재하여

총 중량이 약 30Ton이며, 여기에 사용된 시험차량의 제원 및 축중량은 그림 7.9 및 표 7.2과 같다. 그

림 8.6 ~ 그림 8.9는 각 하중 경우별 재하 차량의 위치를 나타내었다.

그림 7.9 재하 차량의 제원(단위: m )

표 7.2 재하 차량의 축중량

차량 제원
축 중 량 (to n)

1축 2축 3축 총중량

A 차량 6 .27 14 .80 9 . 16 30 .23

B 차량 6 . 18 12 .9 1 10 .00 29 .09
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표 7.3 동적 재하 시험시 차량의 주행속도 및 방향

동적 재하속도
(km/ hr) 주 행 방 향 비 고

5 km / h r 대전(A1) → 통영(A2)

※현장 여건상 최대속도

는 70km / hr로 측정됨

10 km / hr 대전(A1) → 통영(A2)

30 km / hr 대전(A1) → 통영(A2)

50 km / hr 대전(A1) → 통영(A2)

70 km / hr 대전(A1) → 통영(A2)

동적재하시험에서 사용된 시험하중은 정적재하시험시 이용된 덤프트럭을 사용하였으며, 주행위

치 및 방법은 다음과 같다.

- 161 -



그림 7.10 하중 경우 1
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그림 7.11 하중 경우 2
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그림 7.12 하중 경우 3
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그림 7.13 하중 경우 4
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7.5 재하 시험 결과 분석

7.5.1 정적 재하 시험 결과 분석

차량 재하 시험에 의하여 교량의 처짐 및 응력에 대하여 측정치와 계산치를 비교하는 것은 제안된

구조해석모델의 타당성을 검토하고, 교량의 거동을 분석한다.

그림 7.14∼그림 7.17은 차량하중 재하에 의하여 말뚝을 포함한 교량의 변형도을 보여준다. 처짐은

중앙경간에서만 측정을 하여 하중경우1과 하중경우2 두가지 경우에만 실측값과 계산값을 비교하였고,

변형율 측정은 중앙경간과 측경간에서 실시하였으므로 하중경우1, 2, 3, 4,에 대하여 실측값과 계산값

을 비교하였다.

그림 7.14 Load Case 1

그림 7.15 Load Case 2
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그림 7.16 Load Case 3

그림 7.17 Load Case 4

그림 7.18 처짐 비교(하중경우1)
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그림 7.19 처짐 비교(하중경우2)

먼저 처짐에 대하여 검토하면, 하중경우1은 그림 7.18에서 보는 바와 같이 계산값이 측정값에 잘

일치한다. 하중경우2는 차량의 재하위치가 G3, G4, G5에 걸쳐 위치하며, 그림 7.19에서 보는 것처럼

차량재하위치에서 측정값과 계산값이 잘 일치하지 않는 다. 이는 차량재하위치인 하행선은 상행선과

중앙분리대를 경계로 하여 설계 및 시공상으로 독립적으로 거동하도록 하였으나 중앙분리대에서의

마찰로 의하여, 하중경우2에서는 G4, G5의 측정값이 계산값보다 작게 나타났다. 그림 7.20는 처짐에

대하여 측정값과 계산값을 비교하여, 측정값이 커질수록 계산값과 잘 일치함을 보여준다.

그림 7.20 처짐에 대하여 측정값과 계산값의 비교

변형율에 대해 검토하면, 측정된 변형율에 탄성계수를 곱하여 응력으로 환산하여 측정값과 계산값

에 대하여 비교 검토하였다. 하중경우1은 그림 7.21에서 보는 바와 같이 계산값이 측정값에 잘 일치

한다. 하중경우2는 처짐 비교에서처럼 중앙분리대에서의 마찰로 의하여, 차량재하위치 G3, G4, G5에
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서 측정값과 계산값이 잘 일치하지 않는 다. 하중경우 3과 하중경우4는 변형율 측정점을 중앙경간 1

점과 측경간 2점에서 측정하였으나 그 결과가 대체적으로 계산값과 일치함을 보여준다. 그림 7.25는

응력에 대하여 측정값과 계산값을 비교하여, 측정값이 커질수록 계산값과 잘 일치함을 보여준다.

그림 7.21 응력 비교(하중경우1)

그림 7.22 응력 비교(하중경우2)

그림 7.23 응력 비교(하중경우3)
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그림 7.24 응력 비교(하중경우4)

그림 7.25 응력에 대하여 측정값과 계산값의 비교

7.5.2 동적 재하 시험 결과 분석

주형 중앙에 1축 가속도계를 설치하여 가속도를 측정하여, 이를 FFT분석을 하여 교량의 고유진

동수를 구하였다. 그림 7.25와 그림 7.26의 FFT분석결과에서 보여주듯 중앙경간에서는 8.984H z이고,

측경간에서는 7.324H z가 측정되었다. 그림 7.27과 그림 7.28에서 보듯이 구조해석에서 구한 고유진동

수는 중앙경간에서는 9.96H z이고 측경간에서는 7.19H z로 계산되었다. 표 7.4에 측정 고유 진동수와

계산 고유 진동수를 비교하였다.
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그림 7.26 중앙경간 측정 고유진동수(f =8.984H z)

그림 7.27 측경간 측정 고유진동수(f =7.324H z)

그림 7.28 중앙경간 계산 고유진동수(f =9.96H z)
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그림 7.29 측경간 계산 고유진동수(f =7.19H z)

표 7.4 측정 고유 진동수와 계산 고유 진동수 비교

측정값 계산값 계산값/ 측정값

중앙경간 8.98H z 9.96H z 1.11

측경간 7.32H z 7.19H z 0.98

7.6 차량하중에 의한 교대부의 거동분석

재하시험에 의해서 교량해석모델의 타당성을 검증하였으며, 차량하중에 의한 교대부의 거동을 분석

한다. 일반적으로 교축방향을 기준으로 경사각이 70˚이상인 경우는 사각의 영향을 고려할 필요가 없

으나, 사각이 60˚인 斜橋(Skew Brid ge)로 예각부와 둔각부의 지점반력을 검토하여야 한다.

무조인트교량은 사각이 60˚인 斜橋(Skew Brid ge)로 말뚝을 포함한 교대부가 상부구조와 일체로

거동함으로 예각부와 둔각부에서 지점반력보다는 말뚝의 축력 및 말뚝 두부의 변위를 검토한다.

차량하중이 예각부쪽에 재하되는 하중경우3일 때, 예각부쪽의 1번 말뚝의 축력은 압축력인 5.25ton

이 작용하고, 둔각부쪽인 9번 말뚝은 인장력 0.54ton이 작용한다. 말뚝 두부의 변위량이 0.042m m이

다. 그리고 차량하중이 둔각부쪽에 재하되는 하중경우4일 때, 둔각부쪽의 9번 말뚝의 축력은 압축력

인 7.15ton이 작용하고, 예각부쪽인 1번 말뚝은 인장력 1.83ton이 작용한다. 말뚝 두부의 변위량은

0.14m m이다. 이처럼 斜角이 60˚인 무조인트 교량에서도 지점반력 뿐만 아니라, 말뚝 두부의 변위량

도 예각부보다 둔각부에서 크게 나타난다.
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그림 7.30 말뚝 축력

그림 7.31 말뚝 두부 변위

7.7 온도변화에 의한 교량의 거동분석

구조물이 완성된 후에도 사하중 및 활하중의 영향뿐만 아니라 바람이나, 지진 또는 대기온도의 변

화에 따른 추가적인 하중이 존재하게 된다. 일반 조인트 교량은 대기온도의 변화에 따라 교량 구조물

의 신장과 수축을 베어링에서 흡수, 처리하게 된다. 그러나 무조인트 교량은 상부구조가 교대 벽체와

일체로 시공됨으로써 온도하중으로 인한 구조거동이 분명히 일반 조인트교량과는 상이할 것이며, 바

닥판 및 PSC Beam의 신장이 교대 벽체 뿐만 아니라 말뚝의 하부구조까지 전달되므로 3차원 구조해

석을 통하여 무조인트 교량의 정확한 구조거동을 파악하고, 추후 무조인트 교량의 설계시 또는 유지

관리를 함에 있어 보다 정확한 기준을 설정하기 위하여 수치 해석을 수행되었다. 적용한 온도 하중은

도로교 표준 시방서에서 규정하고 있는 ±15℃의 온도변화를 적용하였다. 그러나 일반 조인트 교량의

해석 방법과는 달리 무조인트 교량은 상부구조의 수축과 신장시 뒤채움부의 영향을 고려하여 신장시

에는 지반이 스프링 작용을 하는 것으로 수축시에는 지반의 스프링 작용과 함께 6.6.3절에서 제시한
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교대부에 수동토압이 작용하는 것으로 수행하였으며, 또한 상부 구조와 교대의 자중을 말뚝에 전달하

고, 각기 신장시 +15℃의 온도하중과 수축시 -15℃의 온도하중을 적용하여 해석하였다. 본 절에서 타

당성이 검증된 교량해석모델을 이용한 전산구조해석을 통하여 구조물의 신장과 수축시 말뚝이 부담

하는 축력, 말뚝 두부의 변위, 말뚝의 응력 및 모멘트를 분석하였다.

그림 7.32 +15℃ 온도하중의 적용시 교량의 신장 거동

그림 7.33 -15℃ 온도하중의 적용시 교량의 수축 거동

본 무조인트 교량은 사각이 60˚인 斜橋(Skew Brid ge)로 온도변화에 따른 斜橋의 특징적인 거동인

지점부의 반력과 변위를 분석하여야 한다. 그러나 본 교량은 교대와 상부구조와 일체로 거동함으로

예각부와 둔각부에서 지점 반력과 지점 변위 보다는 말뚝의 축력 및 말뚝 두부의 변위를 검토한다.

먼저 말뚝의 축력을 검토하면 교량이 수축시(-15℃) 예각부인 Pile1의 축력은 16.08ton이고 둔각부

인 Pile9의 축력은 17.25ton으로 둔각부의 말뚝에 축력이 1.17ton이 더 전달된다. 그리고 교량이 신장

시(+15℃) 예각부인 Pile1의 축력은 4.89ton이고 둔각부인 Pile9의 축력은 8.72ton으로 둔각부에 부담

되는 말뚝 축력이 3.83ton이 더 크다.
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그림 7.34 교량의 신장과 수축시 말뚝의 축력 비교

말뚝두부의 변위를 검토하면 교량이 수축시(-15℃) 예각부인 Pile1의 변위는 -4 .76m m이고 둔각부인

Pile9의 변위는 -5.01m m로 둔각부의 변위가 -0.25m m 더 크며, 교량이 신장시(+15℃) 예각부인 Pile1

의 변위는 3.48m m이고 둔각부인 Pile9의 변위는 3.56m m로 둔각부의 변위는 0.08m m가 더 크다. 그

리고 ±15℃의 온도변화에 따라 말뚝 두부의 전체 변위량은 예각부에서 8.24m m이고 둔각부에서

8.57m m임을 보여준다.

그림 7.35 교량의 신장과 수축시 말뚝두부의 변위 비교

온도변화에 따라 말뚝에 발생하는 모멘트는 교량이 수축시(-15℃) 말뚝깊이 대략 7m지점에서부터

모멘트가 0이 되고, 3.0m지점에서 최대 부모멘트가 둔각부에서 0.903t m가 발생하고 예각부에서

0.867t m가 발생하고, 말뚝두부와 교대의 연결부에서 최대 정모멘트가 둔각부에서 3.414t m가 발생

하고 예각부에서 3.279t m가 발생함을 알 수 있다. 교량이 신장시(+15℃) 모멘트가 0이 되는 지점은

교량 수축인 경우와 같이 말뚝깊이 대략 7m지점 정도이고, 3.0m지점에서 최대 부모멘트가 둔각부에

서 -0.63t m가 발생하고 예각부에서 -0.615t m가 발생하고, 말뚝두부와 교대의 연결부에서 최대 정모

멘트가 둔각부에서 +3.486t m가 발생하고 예각부에서 +3.437t m가 발생하였다.

응력의 검토에 있어서는 전술한 바와 같이 상부 구조와 교대의 자중을 말뚝에 전달하고, 각기 신장

시 +15℃의 온도하중과 수축시 -15℃의 온도하중을 적용하여 해석하였으므로, 응력의 검토에 축력이

발생하였고 이는 그림 7.34와 그림 7.39에서 보는 것처럼 교량 신장시(+15℃) 말뚝의 축응력은 예각부

보다 둔각부에서 28.47kg/ cm 2
으로 상대적으로 약간 높은 응력이 발생하였다. 최대 응력은 최대 부모
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멘트 발생시 말뚝깊이 3.0m의 둔각부에서 70.58kg/ cm 2이고 예각부에서 95.77kg/ cm 2가 발생하였고,

말뚝두부와 교대의 연결부에서 최대 정모멘트에 위해 둔각부에서 812.88kg/ cm 2가 발생하고 예각부에

서 773.81kg/ cm 2가 발생하였다.

그림 7.36 교량이 수축시(-15℃) 말뚝깊이에 따른 말뚝의 모멘트

그림 7.37 교량이 신장시(+15℃) 말뚝깊이에 따른 말뚝의 모멘트

그림 7.38 교량이 수축시(-15℃) 말뚝깊이에 따른 말뚝의 응력
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그림 7.39 교량이 신장시(+15℃) 말뚝깊이에 따른 말뚝의 응력

교량 수축시(-15℃) 말뚝의 축응력은 예각부에서 119kg/ cm 2이고 둔각부에서 128kg/ cm 2로 둔각부가

9kg/ cm 2으로 상대적으로 아주 약간 높은 응력이 발생하였다. 최대 부모멘트에 의해 말뚝깊이 3.0m지

점에서 둔각부에서 66.64kg/ cm 2이고 예각부에서 65.74kg/ cm 2가 발생하였고, 말뚝두부와 교대의 연결

부에서 최대 부모멘트가 둔각부에서 860.54k g/ cm 2가 발생하고 예각부에서 823.06kg/ cm 2가 발생하였

다.
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제 8 장 계측에 의한 무조인트 교량 거동 분석

8.1 상부구조 계측 목적 및 현황

8.1.1 주요 계측 항목

상부구조의 거동 파악을 위한 계측 계획은 관련 문헌 자료와 교량 설계과정을 통하여 일반 조인트

교량과 많은 차이가 예상되는 무조인트 교량의 구조거동을 보다 합리적으로 규명할 수 있도록 수립

하였으며 선정된 계측 항목은 아래와 같다(註: 일반적으로 상부구조라 함은 베어링을 경계로 그 상면

과 하면으로 구분함이 일반적이나 본 장에서 상부구조라 지칭하는 부분은 주형이 거치 되는 면을 경

계로 그 상부 구조물을 지칭한다).

⊙ 교각 연속지점 상부 슬래브 응력 (크리이프 및 건조수축에 의한 2차응력 관련)

⊙ 교대 지점부의 활하중 분배비율

⊙ 교대 상부의 부모멘트 발생 여부

⊙ 무조인트 교량의 실온도 변화 계측

⊙ 외기 조건 변화에 따른 교대 회전변위 및 접속슬래브의 이동량

⊙ 유지관리용 초기 데이터 수집 (장기성능 평가 기초자료)

⊙ 교대 상부 슬래브 둔각과 예각부의 거동계측(변위 및 응력)

위와 같이 계획된 계측항목에 대한 자료를 획득함으로써 국내 기후 환경 조건하에서 무조인트 교

량의 실제적 거동을 밝힐 수 있는 연구의 기초자료를 확보하고 추후 연관된 시공기술 개발ㆍ개선 및

각 부재요소의 상세 설계 규정 제시 등에 매우 유용한 자료로 활용 될 것이다. 계측 항목은 문헌조

사 및 설계과정에서 그 거동이 일반교량과 상이한 부분에 대한 기본자료를 최우선적으로 확보하도록

하였다.

8.1.2 콘크리트 건조수축과 크리이프의 영향

교량구조물에 사용되는 신축 이음부에 발생되는 여러 종류의 문제점을 최소화하기 위한 방안으로

그 사용 수량을 최소화하는 교량 공법이 활발히 적용되고 있다. 특히 현재 사용되고 있는 PSC 주형

을 이용한 다경간 교량(2내지 3경간)시공에서 PSC 주형이 위치하는 교각 위에서 가로격벽을 설치하

고 상부 콘크리트 슬래브에 발생되는 부모멘트에 대한 철근을 배치하여 연속화하는 공법은 미국 등

지에서 1960년대부터 널리 사용되고 있으며, 국내의 경우에도 매우 일반적으로 사용되고 있는 실정이

다. 그러나 상부 콘크리트 슬래브와 PSC 주형이 일체화(합성)됨에 따라서 발생하는 상부슬래브의 건

조수축의 영향과 주형에 작용하는 프리스트레싱에 의한 크리이프 작용은 시간경과 및 시공절차에 따

라 교각 연속부에 구속력(restr ain t m om en t)을 유발하게 된다. 이것는 PSC 주형의 재령, 교각 연속화

지점 가로보 타설의 시점, 상부 슬래브 콘크리트 치기 방안, 외기 조건 및 콘크리트 재료특성 등과
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같은 여러 영향인자와 매우 복잡한 관계를 가지고 있다. 이들 여러 영향인자간의 상호작용 관계를 규

명하기 위한 많은 연구가 진행되었다. 미국의 무조인트 교량 활용실적을 참조하면 PSC 주형의 사용

은 매우 보편화 되어있다. 그러나 관련 전문기술자 및 미국 각주의 무조인트 교량 설계지침에 의하면

대부분의 경우, 무조인트 교량의 적용 제한조건인 교량 연장길이 조건을 만족하는 한 건조수축과 크

리이프의 영향은 주 설계하중(사하중 및 활하중; 충격포함)에 비하여 그 영향이 매우 적으므로 무조

인트교량 설계시 특별히 고려하지 않고 설계 및 시공을 실시하는 것으로 조사되었다. 그림 8.1과 8.2

은 단경간, 다경간 일체식 교대교량의 건조수축과 크리이프의 영향을 나타낸 것이다.

그림 8.1 단경간, 다경간 일체식 교대교량의 건조수축과 크리이프의 영향

그림 8.2 2경간 연속교의 건조수축과 크리이프관계

그림 8.1은 1경간으로부터 3경간 연속교에서 건조수축과 크리이프의 영향을 독립적으로 나타내었으
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며 그림 8.1에서 (a)는 건조수축의 영향, (b)는 크리이프의 영향을 도식화하였다. 이 그림이 암시하는

구조 특성을 관찰하면 상부 슬래브의 건조수축은 단경간 무조인트 교량 중앙부의 정모멘트를 증가시

키고 교대 연결부에 큰 영향을 미치며, 경간수가 증가함에 따라 교각 지점부 부모멘트에 미치는 영향

은 작아지는 동시에 중앙부의 모멘트 증감에 또한 그 영향이 작음을 알 수 있다. 또, 크리이프에 의

한 영향은 건조수축이 구조체에 미치는 영향과 정반대로 나타나고 있음을 알 수 있다.

PCA (m attock)에 의한 실험결과인 그림 8.2는 건조수축과 크리이프의 영향이 교각반력에 미치는 영

향을 명확히 나타내고 있다. 즉 상부 슬래브 콘크리트 치기 완료 후 시간이 경과함에 따라 크리이프

효과가 구조거동에 지배적임을 알 수 있다. 위 실험으로부터 시공조건을 조절할 경우 일반적으로 무

조인트교량에서 상부 슬래브 콘크리트 치기 30일 후에 건조수축에 의한 발생구속 모멘트와 주하중과

의 조합을 충분히 고려한다면 발생되는 건조수축 효과에 대하여 안전한 설계를 실시할 수 있다는 것

을 알 수 있다. 그러나 실 구조물에서는 주형에 작용하는 지속적인 크리이프 효과는 건조수축 영향

을 상쇄시키는 작용을 하며 주형에 작용하는 프리스트레스는 주형의 온도변위에 따라서 그 크기가

증감되는 복잡한 거동이 있음을 인식하여야 한다. 추후 설명하는 다른 2차응력과의 상관관계는 더욱

이들 영향인자의 상호관계를 명확히 인식하기 어렵게 한다. 이와 같은 복잡한 관계를 국내 시방 규정

및 시공관행을 고려하여 규명하기 위하여 현재 미국 TRB의 PSC 주형의 연속화 교량의 거동과 관련

된 연구결과인 건조수축과 크리이프의 구속효과를 시간 경과에 따라 예측할 수 있는 전산프로그램

(BRIDGERM )에 대하여 국내 시방규정을 반영하여 수정하는 프로그램 개발중이며, 이미 언급한 모든

영향 인자의 관계를 밝히기 위하여는 많은 시험이 필요한 바, 실용화 시험시공 교량의 특성을 이용하

여 완공후 약 1년간의 활하중 재하가 없는 기간 중 교각 연속부와 교대부의 응력을 직접 측정하는

방안을 이용하여 일체식 교대에서의 건조수축 및 크리이프 효과를 분석하고자 한다.

8.1.3 교대 상부 부모멘트

무조인트교량의 구조거동을 마치 라아멘 구조물과 동일하게 취급하는 경우가 있으나 이는 무조인

트 교량의 특성이 충분히 고려된 설계 및 시공과정을 명확히 이해하지 않은 상태에서 거동을 추측하

기 때문이다. 라아멘 구조물은 교대부에 신축이음장치와 베어링이 사용되지 않는다는 개념으로는 무

조인트 교량과 동일한 것으로 판단이 가능하다. 그러나 교대 변위를 허용하는 개념의 관점에서는 두

구조물의 거동은 완전히 다르며 이를 합리적으로 수용하기 위한 세부설계는 완연하게 다르다. 교대

에서 주형, 상부슬래브, 접속슬래브가 일체의 형식을 취하고 있으므로 상부에 작용하는 하중은 교대

상면에 부모멘트를 유발 할 수 있으며 이를 적절히 분담 할 수 있는 철근배근이 필요하게 된다. 그

러나 이와 같은 부모멘트의 크기는 실제 시공방법의 적용과정에서 부모멘트의 크기를 조절 할 수 있

다. 그러므로 이러한 특성을 충분히 고려한 합리적인 설계가 필요하다. 추가로 교대부에 작용 가능

한 부모멘트는 이미 언급한 건조수축 및 크리이프의 효과와도 매우 밀접한 관계를 가지고 있으므로

설계에서 사용된 철근량의 적정성을 실제 발생하는 작용응력의 크기를 통하여 검증하고자 한다.

8.1.4 온도 신축 변위 및 접속 슬래브의 이동량

일반 교량에서의 해당 구간의 온도신축 변위는 신축이음부에서 측정이 가능하며 측정치가 가지는

구조적 의미가 매우 확실하기 때문에 계측작업 및 분석에 별다른 어려움이 존재하지 않는다. 그러나

일반 조인트 교량과는 다르게 무조인트교량의 온도변위 이동량을 측정하기 위하여는 측정위치의 결
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정이 우선적으로 필요하다. 즉 온도 변위량을 결정하는 교량길이를 양측 교대의 중앙점이라 하는 경

우, 교량의 실제적인 변위를 조사하기 위하여 교대 중앙부에서의 변위량 계측이 필요한 동시에 교대

와 일체로 연결시공된 접속슬래브 후면의 변위 계측이 추가로 필요하다. 즉 실제적인 온도변위 거동

파악을 위하여는 교대 전·후면과 교대와 일체로 연결된 접속슬래브 도로부 끝단의 변위량에 대한

계측 작업이 필요하다. 설계 개념상 교량 상부구조의 변위량(교대 수평 변위량)과 접속슬래브에서 측

정되는 변위량은 동일하여야 하나 상부구조로부터 접속 슬래브를 통하여 전달되는 변위는 파일, 교대

후면 수동토압, 접속슬래브 하면의 마찰저항에 의한 에너지 분산효과(en ergy dissip ation )로 인하여

변위량이 일치하지 않으리라 판단된다. 또한 두동교는 교량진행방향으로 2.652 %의 종구배가 존재하

므로 교량 전체 사하중의 기울기 방향의 분력이 변위량에 다소 영향을 미칠 것으로 예측되나 이에

대한 연구는 현재 진행된 적이 없는 것으로 조사되었으며 종구배는 무조인트 교량의 적용제한 조건

에도 존재하지 않는 항목이다. 그러므로 교대부에서의 변위 측정은 경사계를 이용한 간접 측정을 실

시하였으며, 접속슬래브의 끝단의 변위는 설계도에 명기된 바와 같이 접속슬래브와 완충슬래브의 유

격을 조인트 메타(Join t Meter)를 이용하여 측정하였다.

8.1.5 상부 슬래브의 둔각 및 예각부 거동

무조인트 교량 적용제한 조건 중 사각에 대한 제한 규정이 존재한다. 시험시공 대상교량으로 선정

된 두동교는 현재 30°사각을 보유하도록 설계되어 있다. 설계 초기에는 사각에 대한 변경을 실시

할 예정이었으나 현재 미국내의 각주의 일체식 교대 교량의 적용제한 조건에 대한 분석을 실시한 바,

사각 30°이내에 대하여는 특별한 고려사항 없이 적용함이 일반적이며 또한 향후 사각이 미치는 명

확한 영향 및 기존 교량과의 시공 및 유지관리의 경제성 분석을 실시 하고자 원설계 교량의 사각을

그대로 유지하여 설계를 실시하였다. 사각매우 큰 사교의 거동 특성은 그림 8.3에 표현된 바와 같이

무조인트 교량의 교대에 작용하는 토압의 작용력이 교축 방향과 일치하지 않으므로 회전력이 발생하

게 된다. 이러한 변위는 예각부에서 증대되며 외기 온도가 증가함에 따라 발생된 예각부의 변위는

여러 가지 저항으로 원위치로 복귀하기 어렵게 되므로 교대와 같이 거동하는 접속슬래브 및 부속구

조물(연석, d ike, 중앙분리대 등)의 변형을 가져오게 되며 이는 교대 뒷채움부의 손실과 매우 밀접한

관계를 가지게 될 수 있다. 또한 말뚝 및 교대 벽체에도 예기치 않은 응력의 발생을 초래 할 가능성

도 내포하고 있게 되므로 이와 같은 거동을 명확히 밝히기 위해서는 둔각과 예각부에 발생되는 변위

에 대한 계측이 필요하다.

그림 8.3 사교의 회전거동
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8.1.6 교량 유지관리용 초기자료 (성능평가 기초자료 )

현재 계획된 실용화 시험시공 일정에 의하면 두동교 완공 후 활하중의 재하 없이 약 6개월간의 계

측 작업을 실시 할 수 있는 기간이 있으므로 본 교량의 거동을 밝히는 기본자료를 습득 할 수 있는

충분한 기간이 있으며, 동시에 본 교량은 국내 최초로 개발되어 공용을 목적으로 하는 교량이므로 이

에 관련된 유지관리 및 구조성능평가 작업이 매우 중요한 것으로 판단된다. 또한 일반 교량과 비교

시 향후 교량 사용중의 장점 및 단점을 명확히 구분하고자 완공 후 교량에 정ㆍ 동재하 시험을 실시

하여 지속적인 성능 평가의 기본자료를 제공 할 수 있도록 하였다. 완공 후 즉시 초기 재하시험을

통한 초기 자료 확보를 통해 무조인트교량의 성능 평가에 관련된 기초자료를 제공 할 수 있을 것으

로 판단된다.

8.2 상부구조 계측기 설치 현황

8.2.1 상부계측 설계

일반 조인트 교량과 다른 구조거동 특성을 합리적으로 규명하고자 선정된 계측 항목에 대한 기본

자료를 획득하기 위하여 콘크리트 매설용 변형율 게이지를 설치하였다. 두동교에 설치된 총 33개의

매설용 변형률계(KM-100B)는 내구성이 매우 뛰어나고, 무조인트교량 거동특성에 가장 중요한 요소인

온도 변위 해석을 위한 콘크리트 지점의 실온도를 정확하게 제공 할 수 있다는 강점을 가지고 있다.

매립형 콘크리트 변형률계의 설치시 고려돤 사항은 다음과 같다.

① 시험시공 교량 2기(상행, 하행)는 기하학적으로 거의 동일조건의 교량이므로 보다 명확한 거동

해석을 위하여 하행선에 계측기를 집중 매설, 운영키로 한다.

② 또한, 기 설치된 하부구조 관련 각종 계측기가 하행선 교량에 존재하므로 상부와 하부구조로부

터 얻어지는 계측 Data를 함께 활용하여 분석함으로써 구조거동 해석시 일관성 있는 결과 획득

이 가능하다.

③ 하행선 교량은 양쪽 교대가 대칭성을 취하고 있으므로 A2(통영방향 교대)에 계측기를 중점적으

로 배치하여 설치한다.

④ 두동교의 A2가 경사 하향이므로 종경사(2.852%)에 의한 중력성분의 영향을 고려할 수 있다.

⑤ A 1, A2는 지반 및 성토 시공 조건에 차이가 있으나 이에 대한 영향은 무시한다.

⑥ 온도에 따른 변위 발생시 교량의 기하학적인 영향(Skew effect)으로 발생 가능한 교대 상부면

슬래브의 둔각와 예각부에서의 응력 변화를 알 수 있도록 계측기를 매설한다. 현재 도로교 시방

에는 이를 고려한 사보강 규정이 존재하여 현 두동교는 이에 따른 사보강 철근이 배근되어 있

으나 향후 동종 교량 설계시 현 시방에 규정된 철근 보강 방안에 대한 판단 자료 획득을 위한

것이기도 하다.

⑦ 무조인트 교량은 상부구조에 작용하는 하중을 하부로 전달하는 하중 전달 경로가 일반 교량과

대비시 유리한 조건을 가지고 있다. 즉 교좌장치를 이용하지 않고 상부 하중을 일체(m on olith ic)

로 연결된 단일 부재로 하중을 전달하므로 특히 교대 횡방향 응력은 일반 교량과 비교시 상당

히 유리할 것으로 판단되며 이를 확인하는 방안으로 향후 실증 재하 시험 및 전산해석 결과와
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의 비교 고찰할 수 있다.

⑧ 교대 지점부가 일체화되어 발생하는 중앙지간부 정모멘트 및 교각 지점부의 부모멘트 감소량

파악을 고려하여 계측기를 배치한다.

⑨ 교대 벽체의 온도변위에 대한 주거동 파악 및 이에 따른 주철근 배근 방안을 확인하기 위하여

계측기를 설치한다.

중점 계측 단계는 1단계: 교대와 상부슬라브 일체화 과정, 2단계: 뒤채움 과정, 그리고 3단계: 구조물

완공 후 활하중 재하시점으로 나누었다. 1단계는 온도 기후 조건의 변화에 따른 순수 온도하중에 대

한 결과를 획득하고, 2단계에 대하여는 온도 변위 하중에 대한 뒤채움과 상호작용을 분석하며, 3단계

는 각종 재하 시험을 통하여 구조물 유지관리를 위한 기초자료를 습득을 목적으로 한다.

즉, 두동교 하행선 콘크리트 타설 시점을 기준으로 하여 뒷채움 작업 실시 전까지는 온도하강에 따

른 변형율 Data를 분석하여 온도 변화의 영향을 파악하도록 한다. 현재까지 교대 배면의 뒤채움이

실시되지 않은 상태이므로 교량 수축시 작용응력 변화를 기록하여 향후 뒤채움 존재시와 비교하면

교량 수축시 작용 가능한 뒤채움 주동토압과의 영향을 유추 할 수 있을 것으로 보인다. 뒷채움 완료

후 교량 팽창시에는 교대 설계 및 거동특성에 주요인자인 수동 토압과 구조거동의 특성을 말뚝거동

을 포함하여 총괄적인 구조거동 메카니즘을 분석 할 수 있으리라 판단된다. 공사 중 시행되는 상부추

가하중(아스팔트 포장 시공)에 대한 응력 계측을 통하여 전체적인 구조거동 파악에 매우 도움이 되는

자료도출이 가능하다고 판단된다. 상부 활하중 재하를 통하여 각종 하중의 분배 효과등을 파악하여

향후 무조인트 설계와 관련된 중요자료를 축적한다.

8.2.2 교대부 계측기 매설

하행선 교대벽체에 설치되는 매설형 게이지는 총 8개를 그림 8.4에 표시한 위치에 매설하였다. 교

대 2단 벽체 철근 조립 후 배근된 철근을 이용하여 콘크리트 치기 시의 계측기의 위치변화 및 탈락

을 방지하기 위해 위치 고정 작업에 각별히 주의하였으며, 추후 계측 작업의 결과 확인을 위하여 매

우 중요한 계측기의 중심의 위치를 정밀하게 측정하였다. 교량 외측에 위치하는 PSC Beam 뒤에 위

치하는 2개조는 예각부와 둔각부에서 PSC Beam의 온도변화에 따른 응력변화를 빔과 빔 사이에 존

재하는 계측기 2개조는 교대 철근 배근에 따른 주철근의 역할을 파악 할 수 있는 자료를 획득하기

위하여 설치하였다. 부가적으로 교대 2단 벽체는 두께 1m , 높이 2m에 해당하는 매스콘크리트(m ass

concrete)이므로 콘크리트 치기 후 수화열의 변화를 관찰 할 수 있다.
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교대배면

둔각부예각부

128.0108.5

115.0

230.0

122.5

280.0

110.0

113.0 114.5 126.0126.0 114.5

① (5cm) ② (5cm) ③ (4cm) ④ (6cm)

교대 상면 교량중심선

교대1차 시공 이음면

주 : ( )값은 교대 배면 표면부터 계측기 까지의 거리

단위 : cm

그림 8.4 교대 매설용 콘크리트 게이지 부착도(하행선 A2)

8.2.3 상부슬래브 계측기 매설

하행선 콘크리트 치기 전 부모멘트 측정을 위하여 상부 슬래브에 계측기 설치 작업을 완료하였으

며, PSC Beam 하단부 정모멘트에 의한 응력 계측을 위한 6개는 바닥판 콘크리트 치기를 위하여 설

치된 거푸집이 제거 된 후 적당한 시점에서 표면부착을 위한 보조기구를 사용하여 설치하기로 결정

하였다. 교대 벽체에 설치된 게측기와 동일하게 콘크리트 치기 및 진동다짐 작업으로 인한 손상을 방

지하기 위하여 콘크리트 치기 작업 중 작업 인부에 교육을 실시 한 후, 콘크리트 치기 작업을 실시하

였으며 상부 바닥판 콘크리트 치기 완료 후 계측기의 손상 여부를 점검 한 결과 설치된 모든 계측기

는 정상적으로 작동하고 있음을 확인하였다. 설치된 계측기의 위치는 그림8.5에 표기하였다.
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교대2, 1개설

(a) 매설형 콘크리트 변형률계 교량 바닥판과 빔 하면 설치 단면도

하행선

통영

A2

예각

대전

A 1

둔각

P 1 P2

(b) 매설형 콘크리트 변형률계 위치 평면도

그림 8.5 상부슬래브 콘크리트 매설용 계측기 위치도

8.3 매설형 변형률계 계측 결과

8.3.1 센서별 계측결과

두동교는 PSC Beam과 교대의 일체화 과정과 교량 바닥판의 콘크리트 치기 과정이 동시에 이루어

졌다. 현 시점에서 바닥판 타설을 위하여 빔 하부에 설치된 거푸집의 제거가 이루어지지 않아 현재까

지 설치된 매설형 변형률계의 위치와 센서 번호는 그림 8.6과 같다. 하루 중 오후 4시를 전후하여 계

측이 이루어졌다. 그림 8.7에서 그림 8.12는 각각 교대 상부슬라브, 교각 상부슬라브 주철근에 설치된

매설형 변형률계의 센서별 온도와 변형률값이다. 그림 8.13에서 그림 8.18은 주형하면에 부착한 변형

률계의 센서별 온도와 변형률값이다. 12개월간의 온도변화에 따른 측정 변형율의 값이 너무 작아 측

정값 자체만으로는 교량의 수축과 신장 거동을 분석하기 어려웠다. 다음절에는 검증된 구조해석모델

을 이용하여 측정값을 계산값과 비교하여 분석하였다.
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그림 8.6 매설형 변형률계의 설치위치 (두동교 하행선)

그림 8.7 gage 116(슬래브 매입)

그림 8.8 gage 118(슬래브 매입)
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그림 8.9 gage 121(슬래브 매입)

그림 8.10 gage 122(슬래브 매입)

그림 8.11 gage 124(슬래브 매입)
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그림 8.12 gage 125(슬래브 매입)

그림 8.13 gage 126(주형부착 변형율)

그림 8.14 gage 127(주형부착 변형율)
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그림 8.15 gage 128(주형부착 변형율)

그림 8.16 gage 129(주형부착 변형율)

그림 8.17 gage 130(주형부착 변형율)
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그림 8.18 gage 131(주형부착 변형율)

8.3.2 실측값과 계산값의 비교

교량의 신장과 수축에 거동을 검토하기 위한 계산결과와 실측결과를 비교 검토하기 위하여 먼저

온도변화 및 변형율의 기준점을 정하여야 한다. 따라서 상부슬래브의 타설이 끝난 뒤 콘크리트가 충

분히 양생되었고 더 이상 콘크리트 양생에 따른 수화열이 발생하지 않는다고 확실히 되는 시기를 기

준으로 하여야하고, 또 교대배면에 성토가 끝난 시점으로 하여야 한다. 이에 일자별 시공현황을 검토

하여 2001년 1월29일을 기준일로 하였다. 그리고 교량의 신장과 수축을 검토하기 위해서 교축방향의

변형율 검토하는 것이 타당하다. 구조해석을 하기 위하여 타당성이 검증된 Fram e-sh ell m od el을 사

용하여 말뚝의 지반상수는 6.6.3절에서 제시한 지반 스프링 계수를 적용하였고, 온도변화에 대한 교량

의 거동을 충분히 검토하기 위하여 온도하중을 -5℃~+35℃까지 주어 계산 변형율과 측정변형율을 비

교 검토하였다. 그림 8.19는 온도하중이 -5℃일 때의 교량의 수축 변형도를 보이며, 그림 8.20은 온도

하중이 +35℃일 때의 교량의 신장 변형도를 보인다.

그림 8.19 교량 수축시 변형도(-5℃)
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그림 8.20 교량 신장시 변형도(+35℃)

그림 8.21에서 그림 8.26은 주형하면에 부착한 변형율계의 측정값과 계산값의 비교이다. 중앙경간

및 측경간의 중간 주형에서 다시 말하면 gage127과 gage130에서 측정값이 계산값과 일치함을 보이

나, 외측 주형에 부착된 변형율 게이지(gage126, gage128, gage129 및 gage130)에서는 측정값의 경향

이 계산값과 어떠한 관계도 보여주지 않고, 온도변화와 측정값 사이에서 어떠한 상관관계도 파악할

수 없다. 그림 8.27에서 그림 8.29는 교각부위 상부 슬래브에 매입된 교축방향 변형율계의 측정값과

계산값을 비교하였다. 교대부에 슬래브에 매입된 교축방향 변형율계의 측정값은 P .S.C.주형이 교대와

만나는 모서리부의 응력 분포가 일정하지 않아 계산값과 비교하지 않았다. 그림 8.29(gage125)는 측정

값이 계산값과 다소간 경향이 비슷한 부분이 있으나 일치한다고는 할 수는 없고, gage124, gage125와

gage125는 측정값이 온도의 승강에 따라 변화하는 경향은 유사한 구간은 있으나, 전체적으로 측정값

과 계산값 그리고 전체적인 측정값의 변화와 온도 변화사이의 상관관계를 파악할 수 없다. 일일계측

에서 일별 최저온도와 최고 온도를 측정한 충분한 계측자료를 확보하여야 한다.

그림 8.21 gage 126의 측정값과 계산값의 비교(주형하면 부착)
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그림 8.22 gage 127의 측정값과 계산값의 비교(주형하면 부착)

그림 8.23 gage 128의 측정값과 계산값의 비교(주형하면 부착)

그림 8.24 gage 129의 측정값과 계산값의 비교(주형하면 부착)
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그림 8.25 gage 130의 측정값과 계산값의 비교(주형하면 부착)

그림 8.26 gage 131의 측정값과 계산값의 비교(주형하면 부착)

그림 8.27 gage 122의 측정값과 계산값의 비교(슬래브 매입)
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그림 8.28 gage 124의 측정값과 계산값의 비교(슬래브 매입)

그림 8.29 gage 125의 측정값과 계산값의 비교(슬래브 매입)

8.4 온도변화에 따른 접속 슬래브의 이동량 비교

일반 조인트 교량과는 다르게 무조인트 교량은 온도변화에 따라 교량이 수축과 신장을 반복하므로,

이에 따른 변위량을 측정하여 교량의 거동을 분석할 수가 있다. Join t Meter는 접속슬래브와 완충슬

래브사이에 설치되어 유격을 측정하여 교량의 변위를 측정한다. Join t Meter는 2001년 9월2일에 설치

되어 12월7일까지 측정되었으며, 이때 대기온도의 변화는 27℃로 기온이 하강하여 교량이 수축 거

동을 한다. 구조해석모델에 -30℃의 온도하중을 가하여 계산변위량과 측정변위량을 비교분석 하였고,

이에 따라 말뚝에 발생하는 응력을 검토하였다.

그림 8.30과 -30℃의 온도하중에 의한 교량의 수축 변형도를 보이며 그림 8.31는 교량 수축에 의한

상부 슬래브의 거동을 보였으며, 본 무조인트 교량은 60˚의 사각을 가진 교량이라 교축직각방향을

기준으로 하면 예각부에서 둔각부로 회전하며 교대배면에 마찰력이 발생함을 추론할 수가 있다.

측정된 Join t Meter의 변위량은 그림 6.24와 그림 6.25의 수평변위 거동을 보면 교대 A2에서

10.6m m , 10.9m m 및 교대 A1에서 8.8m m , 9.7m m의 변위량의 측정되었다. 그림 8.32는 교대 A2의
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Pile16의 말뚝두부변위가 10.01m m이며 그림 8.33은 교대 A1의 Pile 21의 말뚝 두부 변위는 9.74m m

이다.

표 8.1 Δ30℃로 온도하강에 의한 교량의 수축 변위량

위치 Join t Meter 계산값

교대 A1 9.7m m 9.74m m

교대 A2 10.9m m 10.01m m

그림 8.30 Δ30℃로 온도하강에 의한 교량의 수축 변형도

그림 8.31 Δ30℃로 온도하강에 의한 슬래브의 수축 변형도
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그림 8.32 Pile 16의 말뚝깊이에 따른 교축방향 수평변위

그림 8.33 Pile 21의 말뚝깊이에 따른 교축방향 수평변위

그림 8.34 Pile 16(A2)의 말뚝깊이에 따른 응력
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그림 8.35 Pile 21(A 1)의 말뚝깊이에 따른 응력

온도변화에 따른 교량상부구조의 수축 거동으로 인하여 말뚝에 발생하는 응력을 그림 8.34와 그림

8.35에서 계산값으로 검토하였다. 말뚝 두부와 1차 교대의 연결부에서 Pile 16(A2)과 Pile 21(A 1)의 응

력이 아주 상이하게 다른 데, 이는 교대배면에 토압계를 부착하여 측정 분석한 수동 토압과 지반 스

프링 계수가 A2과 A 1에 다르게 작용하고 있기 때문이다. 말뚝 두부와 1차 교대의 연결부에서 Pile

16(A2)에서 2191kg/ cm 2이, Pile 21(A1)에서 1573kg/ cm 2의 응력이 계산되었다.

8.5 상부 슬래브의 둔각부 및 예각부 거동

8.5.1 개요

무조인트 교량 적용제한 조건 중 사각에 대한 제한 규정이 존재한다. 시험시공 대상 교량으로 선정

된 평촌1교는 현재 30°사각을 보유하도록 설계되어 있다. 설계 초기에는 사각에 대한 변경을 실시

할 예정이었으나 현재 미국내의 각주의 일체식 교대 교량의 적용제한 조건에 대한 분석을 실시한 바,

사각 30°이내에 대하여는 특별한 고려사항 없이 적용함이 일반적이며 또한 향후 사각이 미치는 명

확한 영향 및 기존 교량과의 시공 및 유지관리의 경제성 분석을 실시하고자 원설계 교량의 사각을

그대로 유지하여 설계를 실시하였다. 사각이 매우 큰 사교의 거동 특성은 그림 3.3에 표현된 바와 같

이 무조인트 교량의 교대에 작용하는 토압의 작용력이 교축 방향과 일치하지 않으므로 회전력이 발

생하게 된다. 이러한 변위는 예각부에서 증가하고 대기 온도가 증가함에 따라 발생되는 예각부의 변

위는 여러 가지 저항으로 원위치로 복귀하기 어렵게 되므로 교대와 같이 거동하는 접속슬래브 및 부

속구조물(연석, d ike, 중앙분리대 등)의 변형을 가져오게 되며 이는 교대 뒷채움부의 손실과 매우 밀

접한 관계를 가지게 될 수 있다. 또한 말뚝 및 교대 벽체에도 예기치 않은 응력의 발생을 초래 할

가능성도 내포하고 있게 되므로 이와 같은 거동을 명확히 밝히기 위해서는 둔각과 예각부에 발생되

는 변위에 대한 계측이 필요하다.
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그림 8.36 사교의 회전거동

8.5.2 장기거동 결과

교대 측면에 부착된 경사계(KB-5E)에서 측정된 회전각을 교대 하단을 기준으로 교대 상단의 변위

량으로 환산하면 표 3.1과, 방향기준은 그림 3.4와 같다. 이 값은 교대의 기울어짐과 비틀림에 의한

것으로 교대 병진거동에 의한 변위량과는 다르나 변위량의 증감 또는 변화 양상은 PSC 빔의 신축거

동과는 밀접하게 관련이 있다.

그림 8.37 교대 경사계의 방향 기준

교축방향과 교축직각방향의 변위량에 따라 교량 전체의 거동을 나타내면 그림 3.5와 같다. 2001년

2월 26일 교대와 상부슬래브가 일체화시켰을 때, 상부슬래브의 회전거동은 거의 없이 일정하다.

2001/ 2/ 26~2001/ 10/ 24까지 평촌1교의 상부슬래브는 반시계 방향으로 회전하게 되고, 10월 24일을

기점으로 회전방향이 바뀌고 있음을 볼 수 있다. 그리고 교대 A1과 A2의 신축량이 다른 것은 평촌1

교의 곡률반경과 교축방향으로 2.652 %의 종구배가 존재하기 때문이다. 최대로 신장된 시점은 7월25

일이다.
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표 8.2 교대에 부착된 경사계에 의한 교대 상단의 변위량
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그림 8.38 교축방향과 교축직각방향의 변위량에 따른 교량 전체 거동

그림 8.34 교량수축시
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제 9 장 결 론

제 3장 . 말뚝의 횡방향 프로그램 개발

조인트 또는 무조인트 교량의 말뚝기초 설계를 위한 3가지 해석 모델(p-y 해석, Q g-Yg 해석, 선형해

석) 프로그램을 개발하였다. 이중 p-y 해석은 Reese, Mu rchison & ON eill, Matlock 방법이고, Q g -Yg

해석은 Prakash & Ku m ar 방법, 선형해석은 Winkler 탄성스프링 모델을 이용하였다.

제 4장 . H 말뚝의 축방향 지지거동

성토지반을 지나 풍화암과 보통암에 타입된 H 말뚝의 시간경과에 따른 지지력 변화와 잔류하중을

고려한 하중전이거동을 알아보기 위하여 동재하시험과 정재하시험을 실시한 결과는 다음과 같다.

(1) 말뚝선단 위치가 풍화암에 타입된 H 말뚝의 시간경과에 따른 허용지지력 변화를 파악하기 위하

여 항타후, 14일 경과후에 재항타를 실시한 결과, 허용지지력은 83.7ton에서 92.7ton으로 10.8 %

증가하였다.

(2) 정재하시험 결과에서 Vesic 방법을 적용하여 구한 H 말뚝의 극한지지력은 304~332ton 이었다.

그리고 Davisson 방법으로 구한 허용지지력은 146~147ton이었으며, 말뚝의 초기강성은

24.5~34.8ton / m m 이었다.

(3) 잔류하중을 고려한 하중전이 해석결과, 극한상태에서 시험말뚝과 16번말뚝의 하중분담비율은 선

단지지력과 주면마찰력이 각각 72 %와 28 %로 선단지지력이 크게, 그리고 48 %와 52 %로 비슷하

게 발휘되었다. 시험말뚝이 16번말뚝 보다 선단지지력이 크게 분담하는 이유는 16번말뚝의 선단

위치가 풍화암에 타입된 반면에 시험말뚝은 보통암에 타입되었기 때문이다.

(4) 성토지반을 관통하여 풍화암과 보통암에 타입된 시험말뚝과 16번말뚝에 대하여, 잔류하중을 고

려한 주면마찰력은 110ton과 168ton에서 극한 및 잔류상태에 도달하였고, 이때의 침하량, s은

11.5m m와 15m m이었다. 그리고 선단지지력은 154ton과 220ton에서 극한상태에 도달하였고, 침

하량은 말뚝직경의 12.9 %와 15.3 %이었다. 주면마찰력과 선단지지력의 상대변위는 각각

11.5~15m m와 말뚝직경의 12.9~15.3 %에서 발휘되었는데 이는 말뚝선단 지반조건의 영향으로 판

단된다.

제 5장 . H 말뚝의 횡방향 지지거동

5.1 H 말뚝의 단기 횡방향 지지거동

사질토 지반에 H 말뚝 항타로 인하여 생긴 웹과 플랜지 사이의 함몰부에 느슨한 모래를 채우고,

변형률 게이지가 부착된 H 말뚝을 약축방향으로 수평재하시험을 실시하여, 말뚝의 횡방향 거동을 파
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악하였다. 그리고 함몰부의 지반조건을 고려한 선형 및 비선형 수치해석결과를 실측값과 비교 검토한

결과, 다음과 같은 결론을 얻었다.

(1) 수평하중 17ton까지는 말뚝머리 수평하중-변위 곡선이 거의 선형거동을 보였는데, 이는 수평하

중이 증가함에 따라 함몰부에 채운 모래가 조밀하게 다져지기 때문으로 판단된다.

(2) 말뚝 축방향의 계측결과에 따르면, 수평하중 증가에 따른 H 말뚝의 휨응력분포는 지표면에서

약 5m 깊이까지 발생하였으며, 최대휨응력은 지표면에서 1.5~2m 깊이에서 발생하였다.

(3) 여러 가지 지반조사 결과로부터 수평지반반력계수, k값을 산정하였으며 이를 Mu rch ison &

O'N eill의 p-y 모델에 적용하여 수치해석한 결과, 유사한 말뚝머리 수평하중-변위 관계 곡선을

얻었다.

(4) 말뚝머리 수평하중-변위 관계 곡선에서, 함몰부의 영향을 무시하고 성토지반을 하나의 지층으로

해석한 것보다는 함몰부의 영향을 고려하여 두개의 지층으로 나누어서 Mu rchison ＆ O'N eill의

p-y 모델로 해석한 말뚝머리 수평하중-변위 거동이 다른 모델에서 구한 것보다 실측값에 더 유

사한 거동을 보였다.

(5) 수평하중 9ton까지, 함몰부 영향을 고려하여 비선형 해석으로 구한 수평하중-변위와 말뚝 축방

향 휨모멘트 거동보다 함몰부의 모래 물성값과 Bow les의 지반반력계수, k를 이용하여 선형해석

으로 구한 것이 실측한 값에 더 근접하였다.

5.2 H 말뚝의 장기 횡방향 수치해석

실측한 경사각을 이용하여 Reese, Mu rch ison an d O'N eil, Matlock의 p-y 해석으로 구한 수평하중

에 따른 수평변위, 휨응력, 휨모멘트 거동의 결과는 다음과 같다.

(1) 실측한 경사각을 이용하여 Reese, Mu rch ison an d O'N eil, M atlock의 p-y 해석으로 구한 수평하

중에 따른 말뚝머리 수평변위, 말뚝 휨응력, 말뚝 휨모멘트 거동은 모두 다 선형적인 거동을 보

였고, 본당 최대수평하중, H p red . = 8.03~12.4(ton f)이었다.

(2) 비선형 수치해석으로 구한 말뚝머리부의 최대수평변위는 본당 9~10.1m m으로 신축조절장치

(cyclic con trol join t)에서 실측한 교량 축방향 이동량(8.8~10.9m m )과 잘 일치하였다. 그리고 3가

지 비선형 모델중에서 Mu rch ison an d O'N eil의 p-y 모델이 가장 큰 수평력(12.4tonf)이, Reese

의 p-y 모델이 가장 큰 말뚝머리 수평변위(10.1m m )가 발생하였다.

(3) 비선형 모델로 예측한 말뚝 플랜지부분의 최대 휨응력(2,766~3,247kgf/ cm 2)은 허용 휨응력

(1,900kgf/ cm 2)을 모두 초과하였다. 하지만 이 값들은 모두 항복 휨응력(3,360kgf/ cm 2) 즉, 비례

한도 내에 존재하므로 구조적으로 문제없었다. 그리고 3가지 비선형 모델중에서 Mu rchison an d

O'N eil의 p-y 모델이 가장 큰 수평력과 휨응력이 발생하였다.

(4) 비선형 모델로 예측한 말뚝본체의 최대 휨모멘트는 10.39~12.67(tonf-m )이었다. 이 값은 일반적

으로 설계시 상시조건에 적용하는 조인트 교량의 말뚝머리 휨모멘트 값(3~4tonf/ 본당)보다 약

3~4배 가량 큰 값에 해당한다. 그리고 3가지 비선형 모델중에서 Mu rch ison an d O'N eil의 p-y

모델이 가장 큰 수평력과 휨모멘트가 발생하였다.
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5.3 H 말뚝의 횡방향 장기 계측 거동

H 말뚝의 축방향으로 스트레인 게이지를 설치하여 상부구조물의 신축량에 따른 말뚝의 장기 응력

거동을 다음과 같이 얻었다.

(1) 말뚝 타입직후, 말뚝에 남아있는 잔류응력은 기초저면에서 약 5~8m까지 인장응력이 발생하였

다. 이는 H 말뚝의 항타로 지표면 부근에서 생긴 H 말뚝의 웹과 플랜지 사이에 발생한 함몰부

에 채움한 모래가 H 말뚝의 횡방향변형을 억제하지 못했기 때문으로 판단된다.

(2) PSC Beam을 1차 교대위에 설치부터 상부슬래브를 교대와 일체화시키기 전까지 말뚝의 응력변

화는 거의 없었다. 그리고 PSC Beam을 1차 교대위에 설치하고 난후, H 말뚝에 발생하는 응력

은 지표면 아래로 6m 까지 인장응력이 발생하고, 그 아래로 압축응력과 인장응력이 번갈아 발

생하거나, 아니면 함몰부를 포함해서압축응력과 인장응력이 번갈아 발생하였다. 그리고 지표면

부근에서 H 말뚝의 웹과 플랜지 사이에 발생한 함몰부 저면과 이와 접해 있는 원지반에서 압축

응력 변화가 크게 발생하였다.

(3) 상부슬래브와 교대를 서로 연결시킨 후, 2, 5, 9일 경과 후, 상부슬래브 콘크리트의 건조수축에

의해 교대 전면쪽으로 교대 A1과 A2가 수축하며, 이때 말뚝의 압축응력은 증가하고, 인장응력

은 감소하였다. 그리고 지표면 부근에서 H 말뚝의 웹과 플랜지 사이에 발생한 함몰부 저면과

이와 접해 있는 원지반에서 압축응력 변화가 크게 발생하였다.

(4) 2001년 2월 26일에 교대 뒷채움을 완료하고 2월 27일 계측한 결과, 교대 뒷채움 하중과 상부구

조물의 수축량에 의해 함몰부와 성토지반에서 말뚝의 압축응력은 각각 19~121.2(kgf/ cm 2)과

126.2~710 (k gf/ cm 2) 만큼 증가하였다.

(5) 접속슬래브는 설치되지 않았지만, 상부거더와 교대가 일체화된 상태에서 상부구조물이 수축

(9/ 28/ 00~2/ 12/ 01)함에 따라 말뚝 축방향의 응력은 일정한 압축응력 또는 지그재그 분포를 보

였다.

(6) 상부구조물이 신장(3~5/ 2001)함에 따라 말뚝의 압축응력은 조금씩 증가하는 경향을 보였다. 말

뚝 전체의 최대응력 크기는 3,548(kgf/ cm 2)으로 허용 휨인장 또는 휨압축응력,

f sa=1,900(kgf/ cm 2)보다 조금 크게 나타났다. 하지만 항복응력보다 매우 낮은 값이기 때문에 구조

적으로 문제없다.

5.4 H 말뚝의 축방향과 축직각방향 스프링 정수

일체식 교량 전체를 모델링할 때 필요한 H 말뚝의 축방향, KV과 축직각 방향의 스프링 정수, KH

는 다음과 같은 결과를 얻었다.

(1) H 말뚝의 연직재하시험을 통해 산정한 H 말뚝의 축방향 스프링 정수, KV는 17,750~18,750

(tonf/ m )이었고, Reese와 Mu rchison-O'N eil의 비선형 수치해석으로 산정한 H 말뚝의 평균 축직

각방향 스프링 정수, KH는 기준 수평변위 1.5cm 이내일 때는 967(ton f/ m )이고, 기준변위 이상일

때는 409(ton f/ m )이었다.

- 204 -



5.5 상부슬래브와 대기온도 거동

(1) 계절마다 대기온도와 상판평균온도와의 관계를 알아보기 위하여 실측한 결과, 계절에 관계없이

아침 7시경에 대기온도와 상판평균온도가 일치하였다. 그리고 대기온도가 증가함에 따라 상판평

균온도도 증가하는 양상을 보이다가 최고점에 이른다. 최고점에 이르는 시간대도 여름에서 겨울

로 갈수록 늦어진다. 또한 계절별로 대기온도가 증가할수록 최고 대기온도점에 이르는 상판평균

온도와 대기온도와의 기울기는 점차적으로 감소하는 경향을 보이고 있다.

제 6장 . 교량의 수평이동에 따른 교대배면의 장기거동

토압의 크기는 작용면적과 날개벽의 방향, 수평이동량 등에 대해서 영향을 받는다. 여기서는 상부

구조물의 신축량에 따른 날개벽 90o인 난쟁이 교대의 장기 수동 및 주동토압 분포를 알아보기 위해

서, 토압계는 하행선 양 교대 배면 중앙에 각각 4개를, 신축조절장치는 하행선 완충과 접속 슬래브

사이에 조인트미터를 각각 2개씩 설치하였다. 그 결과는 다음과 같다.

(1) 받침슬래브 아래의 지반상태에 따른 보강효과를 알아보기 위하여, 성토면에서 그리고, 이 성토

면에 지오그리드의 설치 유무상태에서 10cm 보조기층재료를 포설 및 다짐한 후에 평판재하시

험 결과, 성토면에서의 평균 지지력계수(k3 0=24.9k gf/ cm 3)는 성토면에 지오그리드의 설치를 하지

않은 상태와 설치한 상태에서 10cm 보조기층을 포설 및 다짐한 상태의 지지력계수 보다 각각

8 %, 22.5 % 크게 나타났다. 그리고 성토면에 지오그리드의 설치를 하지 않은 상태에서 10cm 보

조기층을 포설 및 다짐한 상태의 지지력계수는 설치한 상태 보다 15% 크게 나타났다. 이는 지

지력계수를 구하는데 기준 침하량인 유의 침하량(0.125cm )의 크기가 매우 작은 값이기 때문에,

성토지반에 설치된 지오그리드의 영향이 나타나지 않고 단지, 지오그리드 위에 포설된 10cm 보

조기층재료의 다짐상태에 영향을 받는 것으로 판단된다.

(2) 본 교량의 수평이동량은 교대 A 1, A2에서 균등하게 수축되는 것이 아니라, 약간 비대칭으로

즉, 중분대쪽(8.8~10.6m m ) 보다는 방호울타리쪽(9.7~10.9m m )이 더 많은 수축량을 보였다. 이는

평촌1교가 사각 30도에 곡률반경, R=2km과 종단구배 2.852 %을 지니고 있기 때문인 것으로 판

단된다. 그리고 교대 A1 보다 낮은 위치에 있는 교대 A2의 방호울타리쪽에서 10.9m m의 최대

수축 변위량이 발생하였다.

(3) 장기 계측에 의하면, 교대 배면의 수동토압은 지그재그형의 토압분포를 보이고, 최대수동토압

위치는 기초저면에서 1.3m (0.38H ) 위치에 실측되었다. 이를 고전적인 토압과 사일로 토압과 비

교하면, 실측한 토압분포는 고전적인 토압과 사일로 토압과는 상이한데 이는 교대배면의 형상에

의한 것으로 판단된다.

(4) 장기거동에 의한 주동토압 분포는 기초저면에서 1.3m에 설치된 부분이 조금 크게 나타나고 그

외는 거의 0에 가까운 값을 보였다. 이는 상부구조물이 수축되면서 SB-3 재료의 입자재배열에

의한 토압크기인 것으로 판단된다. 이 크기는 작아서 무시해도 좋을 것 같다.

(5) 실측한 최대수동토압, pp = 2.92~3.0(tonf/ m 2)는 벽면마찰각을 p = 2
3
로 가정하여 구한 사일

로 토압, pp = 2.47(tonf/ m 2) 보다 약간 크게 나타났고, 고전적인 수동토압 크기 보다 1/ 6배 작

게 나타났다. 따라서 설계시, 교대 배면토압의 형태와 작용점과 크기는 각각 균등한 직사각형
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분포형식, 기초저면에서 0.5H , 고전적인 토압크기, pp에 1/ 6배를 적용할 것을 제안한다. 그리고

최대주동토압은 매우 작기 때문에 이를 무시하는 것이 좋을 것 같다.

(6) 구조물 전체를 비선형 해석할 때 필요한 교축방향의 수평이동량에 따른 교대 배면의 수동토압

인 수동지반반력 식을 제안하였다.

제 7장 . 차량 재하 시험에 의한 무조인트 교량 거동 분석

무조인트 교량의 성능 평가를 위한 교량 거동 분석의 기본 자료를 제공하기 위하여 교량의 정적

재하 시험 및 동적 재하 시험을 실시하였고, 범용 구조해석 프로그램인 STRAN D 7을 사용하여 3차원

구조해석 모델인 Fram e-sh ell m odel을 개발하여 그 타당성을 검토하였다.

(1) 차량하중이 예각부쪽에 재하될 때, 예각부쪽의 말뚝의 축력은 압축력인 5.25ton이 작용하고, 둔

각부쪽인 말뚝은 인장력 0.54ton이 작용한다. 말뚝 두부의 변위량이 0.042m m이다. 그리고 차량

하중이 둔각부쪽에 재하될 때, 둔각부쪽 말뚝의 축력은 압축력인 7.15ton이 작용하고, 예각부쪽

인 1번 말뚝은 인장력 1.83ton이 작용한다. 말뚝 두부의 변위량은 0.14m m이다. 이처럼 斜角이

60˚인 무조인트 교량에서도 일반 사교에서처럼 지점반력인 말뚝 축력뿐만 아니라, 말뚝 두부의

변위량도 예각부보다 둔각부에서 크게 나타난다.

(2) 본 무조인트 교량은 사각이 60˚인 斜橋(Skew Brid ge)로 온도변화에 따른 斜橋의 특징적인 거

동인 지점부의 반력과 변위를 분석하여야 한다. 먼저 말뚝의 축력을 검토하면 교량의 수축시

(-15℃) 예각부보다 둔각부에 말뚝의 축력이 7.3 % 더 전달된다. 그리고 교량이 신장시(+15℃) 예

각부보다 둔각부에 전달되는 말뚝의 축력이 44 % 더 크다. 말뚝두부의 변위를 검토하면 교량이

수축과 신장시에도 예각부보다 둔각부에서 변위량이 더 크다.

제 8장 . 계측에 의한 무조인트 교량 거동 분석

교량 주형 하면에 부착한 변형율계와 교각부 및 교대부의 슬래브에 매입한 변형율계의 측정값 및

접속 슬래브 끝단의 변위는 접속 슬래브와 완충 슬래브의 유격을 Join t Meter를 이용하여 측정한 변

위량을 구조해석결과와 비교하여 측정값의 타당성을 검토하였다.

(1) 변형율의 검토는 일자별 시공현황을 검토하여 공정이 마무리가 되고, 변형율계의 값이 안정적으

로 측정되는 시기를 기준으로 하였고 교량의 신장과 수축을 검토하기 위해서 교축 방향의 변형

율계를 분석 검토 하였다. P .S.C .빔 주형 하면에 부착한 변형율계 중 중앙경간과 측경간의 중간

주형에 부착된 변형율계의 값은 온도변화와 밀접한 상관 관계를 보이며 또한 온도해석에 의한

계산변형율과 아주 잘 일치함을 보인다.

(2) 일반 조인트 교량과는 다르게 무조인트 교량은 온도변화에 따라 교량이 수축과 신장을 반복하

므로, 이에 따른 변위량을 측정하여 교량의 거동을 분석할 수가 있다. 접속슬래브와 완충슬래브

사이에 Join t Meter를 설치되어 변위량을 측정하여 교량의 변위를 측정하였다. 대기온도의 변화

로 온도하강에 의한 교량의 수축 거동은 Δ30℃로 온도하강에 의해 교대부의 변위는 약10m m가

측정되었고 무조인트 교량이 잘 거동하고 있음을 직접적으로 확인할 수 있었다.

(3) 사각이 매우 큰 사교의 거동 특성으로 무조인트 교량의 교대에 작용하는 토압의 작용력이 교축
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방향과 일치하지 않으므로 회전력이 발생하게 된다. 이러한 변위는 대기 온도가 증가함에 따라

예각부쪽으로 증가하고, 대기 온도가 하강함에 따라 둔각부쪽으로 회전이동하게 된다. 이와 같

은 거동을 명확히 밝히기 위해서는 둔각부과 예각부에 발생되는 변위에 대한 계측을 실시하여

검토하였다.

부록 . 무조인트 교량의 설계 및 시공관리 지침

무조인트 교량의 시험시공을 통해 우리나라 실정에 맞는 일체식 교량의 설계 및 시공관리 지침을

작성하였다.
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부록 1. 평촌 1교 시공현황

1.1 대상교량 선정 배경

무조인트 교량 실용화 시험시공 대상 교량으로 선정된 평촌1교(구,두동교)는 대전-통영간 고속도로

산내분기점 99km지점에 위치하고 있다. 평촌1교는 당초 강관말뚝기초의 벽체식 교대 상부에 베어링

과 신축이음 장치을 이용하는 3경간 PC Beam교량으로 설계되었으나 공사비 절감 및 유지관리 측면

에서 탁월한 새로운 교량 공법인 무조인트 교량(또는 일체식 교대 교량; In tegral abu tm en t brid ge)으

로 변경하여 시공을 완료하였으며, 현재 장기계측을 실시하고 있다. 교대기초는 강재 고강도 H 형강

말뚝을 사용하여 지지력을 확보하도록 하였으며 교각은 직접기초 형식으로 풍화암 상단에 설치하였

다. 평촌1교는 기본설계 과정에서부터 지반조건, 교량형식, 연장, 설계조건 및 기초형식 등의 각종 제

반 사항들이 일체식 교량의 적용 제한 조건을 만족하고 있다.

1.2 무조인트교량 평촌 1교 시공 절차

평촌1교의 전반적인 시공절차는 그림 A .1의 공사 흐름도와 같으며 각 공정별로 간략히 설명하면

다음과 같다.

① 교각기초를 설치한 다음 교각기둥을 2단까지 시공한다. 이 공정은 일반교량과 동일하다.

② 교대 앞성토를 설계면까지 실시한다. 이 과정은 무조인트교량의 시공 특징 중 하나이다.

③ 교대부 성토 후 교대 기초말뚝을 항타하기 전까지 대기 기간을 둔다. 이는 성토지반의 안정성

을 위하여 교대 성토 사면의 변위 발생 여부를 확인하는 기간이며 일반적으로 최소 30일을

둔다.

④ 교대성토가 안정된 후, 교대말뚝을 항타 시공한다. 이 때, 교대 성토 사면의 설계면이 교대 전

면 높이 약 1.2m 까지므로 교대가 설치되는 부분은 교대저면까지 굴착한 후 말뚝항타를 실시

한다. 그러나 평촌1교에서는 시공성을 위하여 교대저면까지만 앞성토를 먼저 실시하고 교대

전면의 소단부 앞성토는 나중에 실시하였다.

⑤ 교각 시공을 계속하고 교대 벽체의 경우에는 하부 교대벽체(1차 시공이음, PSC Beam의 가설

면까지)까지 시공한다. 이 때 교대 배면의 배수 유도를 위한 유공관의 날개벽 관통을 위한 강

관이 설치되어야 한다.

⑥ PSC Beam 거치를 위한 소요강도가 확보되면 PSC Beam 거치용 교대베어링 패드를 빔이 거

치될 지점에 설치하고 동시에 교각베어링을 설치한다.

⑦ PSC Beam을 거치한다.

⑧ 무조인트교량에서 상부 바닥판 콘크리트 타설은 설계도면에 명시된 순서에 따라 실시하며 중

간 가로보를 우선 시공한 후, 각 지간내의 중앙 바닥판 콘크리트를 타설하고 교대 상부 벽체

와 교각 가로보를 시공한 후 나머지 바닥판 콘크리트 순으로 시공을 실시한다.

⑨ 교대벽체 및 상부 바닥판의 콘크리트 소요강도가 확보된 후 양쪽 교대 배면의 뒷채움 작업을
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동시에 실시한다. 이 때, 교대 배면에서 1m까지는 SB–3를 무다짐으로 포설하고 SB–3와 토

사와의 혼입 방지 및 원활한 배수를 위하여 부직포를 설치한다. 진동다짐은 교대배면에서 2m

이격된 지점까지 실시한다. 뒷채움 전 배수를 위한 유공관을 먼저 설치해야 한다.

⑩ Cyclic Control Join t 설치를 위한 받침슬래브(sleep er slab)를 접속 슬래브와 완충 슬래브 하

단에 설치한다.

⑪ 받침 슬래브 설치가 완료된 후 접속 슬래브 및 완충 슬래브, 아스팔트 포장, 기타 공사(난간,

배수구 등)를 시공한다.

무조인트교량의 거동은 일반 조인트 교량과 매우 다른 특성을 가지고 있으므로 구조거동을 충분히

반영한 설계가 실시되어야 하며 시공에도 특별히 유념해야 되는 사항들이 있다.

1.3 주요공정 요약

1.3.1 성 토

성토부의 하중으로 발생할 수 있는 교대 성토부의 이동과 시간경과에 따른 추가 침하 현상이 발생

하는 경우, 횡변위에 매우 취약한 일렬 배치의 교대 말뚝 기초의 변위 가능성을 최소화하기 위하여

교대부 성토작업은 말뚝항타 공정 이전에 완료하도록 한다. 평촌1교의 경우, 말뚝항타 작업전에 교

량시점에서 약 50m 전방에서 교량종점에서 약 50m 후방 내에 시공되는 양측 교대의 성토부는 교대

기초 저면에서 1m 상단 높이까지 성토작업을 완료하도록 하였다. 원칙적으로 최대 성토하중을 사전

에 재하하기 위하여 계획된 노체 상면까지 성토를 실시하는 것이 바람직하나, 연결 도로부와의 성토

공정 및 말뚝항타 작업의 시공성을 확보하기 위하여 교대 기초저면까지로 결정하였다. 또, 말뚝 항

타작업으로 인하여 항타 지반면부터 1m 하부까지는 지반이 교란되는 점을 감안하여 교대 성토시 기

초저면 1m 상단까지 성토를 완료한 후 말뚝을 항타하고 상부 1m의 교란된 지반을 제거하여 불교란

기초저면을 확보하도록 하기 위함이다.

교대 벽체와 교대말뚝 설치를 위한 작업은 명시된 교대부 성토 작업이 완료되기 전까지 실시하지

않도록 한다. 또한 교대부 성토 작업을 완료하고 교대 말뚝항타 전까지 성토부의 변위발생 유무를 확

인하기 위하여 최소 30일간의 대기기간(w aitin g p eriod)을 갖도록 한다. 대기기간이 필요한 이유는 성

토구간의 지반이 충분히 안정이 된 후 말뚝을 항타하는 것이 말뚝의 지지력을 최대한 보장할 수 있

을 뿐만 아니라 성토부의 불안정한 원인으로 말뚝에 발생 가능한 수평변위를 사전에 방지할 수 있기

때문이다. 대기기간 중 성토부의 이상 유무에 대한 확인 방안으로 교대, 교각 및 성토부에 기준점을

설정하여 측량 관측 작업을 실시하여 확인하도록 하였다.

성토구간의 다짐과 관련하여 사전에 시험성토를 실시하여 알맞는 다짐장비, 다짐방법, 시공관리체

제 등을 검토하여 효율적인 다짐을 유지하도록 한국도로공사의 시방서 규정에 준하도록 하였다.

1.3.2 교대 말뚝기초

H말뚝은 강도가 크며, 취급이 용이하여 가시설물 등의 토목 및 건축 분야에 널리 사용되고 있다.

그러나 H말뚝이 교량의 영구기초 자재로 사용된 예는 국내에서 아직까지는 그리 흔치 않은 일이다.
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그림 A .1 평촌1교 시공 흐름도
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평촌1교에서는 원설계 교량기초로 사용되었던 강관말뚝 대신에 온도신축 변위 발생시 파일의 유연

성을 확보하기 위하여 H말뚝을 말뚝기초로 사용하였다. 또한 사용되는 H말뚝의 품질은 KS F

4603(H형강 말뚝) 규정에 따르는 품질을 확보하도록 하였다.

일반적으로 한국산업규격에서 분류하고 있는 H말뚝(steel H p ile)의 종류는 화학성분에 따라 3가지

로 나누고 있다. 즉, SH K400, SH K400M, SH K490M 3가지로 구분되고 있으며 이것은 모두 각각 다른

기계적 성질을 나타내고 있다. 이중 평촌1교에서 사용되는 말뚝은 원설계 교량에서 사용된 강관말뚝

(ø508)을 대신에 300×305×15×15의 SH K490M H말뚝을 사용하였다. H말뚝과 압연 H형강의 치수

는 한국산업규격에서 그 치수를 다르게 나타내고 있다. 예를 들어, 같은 300×305의 치수라도 H말뚝

은 r이 13m m이고 단면적(A)이 133.4cm 2인 반면에 압연 H형강의 r은 18m m이고 단면적이 134.8cm 2

이다. 그러나 강의 화학성분 및 기계적 성질이 KS F 4603(H형강 말뚝)의 SH K490M과 KSD 3515(용

접 구조용 압연 강재)의 SM490A (기존의 SWS490A)와 매우 유사하므로 평촌1교에서 사용하는 H말뚝

은 SM490A을 만족하는 H말뚝을 사용해도 무방하다.

표 A .1 및 A .2에는 H말뚝의 화학성분 기계적 성질 및 압연 H형강의 종류 및 인장강도에 관한 내

용을 나타내었다. 표 A .3은 평촌1교 교대 기초말뚝으로 사용할 H형강 말뚝의 시험성과를 한국산업규

격인 SH K490M과 SM490A와 비교하여 나타내었다.

평촌1교의 H형강 말뚝은 교량 종방향에 대하여 약축으로 설계되어 온도변화에 따른 변위를 쉽게

허용할 수 있게 하였으며 말뚝 항타를 위하여 사용하는 햄머는 시항타 작업을 실시하여 최적의 에너

지 효율을 가진 것을 사용하였다.

말뚝의 항타관리기준을 마련하기 위하여 교대 A 1과 A2에 각각 시항타(EOID)를 실시하고, 지지력

을 파악하기 위한 정재하시험과 동재하시험(EOD)을 동시에 수행하였다. 그림 3.1(연구보고서)과 그

림 A .2에는 말뚝배치도와 말뚝기초 재하시험도를 나타내었다.

표 A .1 H형강 말뚝의 화학성분 및 기계적 성질

강재 종류

(KS 규격)

화학성분(%)
인장강도

N / m m 2

항복점

N / m m 2

C Si M n P S

SH K400 - - - 0.05이하 0.05이하 400∼510
두께 16m m 이하 : 245이상

두께 16m m 초과 : 235이상

SH K400M 0.23이하 - 2.5×C이상 0.04이하 0.04이하 400∼510
두께 16m m 이하 : 245이상

두께 16m m 초과 : 235이상

SH K490M 0.2이하 0.55이하 1.5이하 0.04이하 0.04이하 490∼610
두께 16m m 이하 : 325이상

두께 16m m 초과 : 315이상
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표 A .2 압연 H형강에 따른 강재 종류 및 인장강도

강재 종류

(KS 규격)

인장강도 범위

N / m m 2 (kgf/ m m 2)
종래의 단위 비 고

SS330 330∼430(34∼44) SS34 일반구조용

SS400 400∼510(41∼52) SS41 일반구조용

SS490 490∼610(50∼62) SS50 일반구조용

SS540 540이상(55이상) SS55 일반구조용

SM400A (B,C) 400∼510 SWS400A (B,C) 용접구조용

SM490A (B,C) 490∼610 SWS490A (B,C) 용접구조용

SM490YA (YB) 490∼610 SWS490YA (YB) 용접구조용

SM520B(C) 520∼640 SWS520B(C) 용접구조용

SM570 570∼720 SWS570 용접구조용

표 A .3 시험성과 대비표

H말뚝

(300× 305× 15×15)
시험종목

기 준
시험결과 판 정

SH K490M SM490A

화학적 성질

C 0.2 이하 0.2 이하 0.19 모두 합격

Si 0.55 이하 0.55 이하 0.21 모두 합격

Mn 1.5 이하 1.6 이하 0.80 모두 합격

P 0.04 이하 0.035 이하 0.025 모두 합격

S 0.04 이하 0.035 이하 0.023 모두 합격

기계적 성질

인장강도

N / m m 2
490∼610 490∼610 519 모두 합격

항복점

N / m m 2

325 이상 325 이상 392 모두 합격

연신률(%) 17 이상 17 이상 32.6 모두 합격

말뚝항타 작업 중, 말뚝선단부와 본체에 발생할 수 있는 손상 가능성을 최소화하고 관입성을 증대

시키기 위하여 말뚝이음 및 선단보강에 대하여 다음 절에서 언급하고자 한다.
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그림 A .2 평촌1교의 H -말뚝 배치

1.3.3 H말뚝 이음

1.3.3.1 말뚝본체 이음

강재용접에는 아크용접이음과 Co2 용접이음이 있다. 현장용접이음에서는 그림 A .3과 사진 A .1과

같이 반자동 아크용접이 용접성이 좋아 주로 많이 사용된다.

그림 A .3 아크 용접
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사진 A .1 반자동 용접

용접에 의한 연결시 용접부는 모재와 거의 같은 강도를 갖는다. 어떤 재질의 말뚝도 용접부의 신뢰

성에 있어서는 강말뚝을 능가할 수 없다. Co2 용접은 아크용접보다 충격강도가 크며 용접외관이 좋

지 않으므로 숙련공이 필요하다. 또한 현장에서 Co2 용접을 할 때 바람에 주의하여야 한다.

H말뚝 이음에는 볼트로 연결하는 볼트이음과 용접이음이 있다. 용접이음에는 말뚝본체를 서로

맞대어서 용접하는 맞대기 용접방법과 첨접판을 사용한 붙임 용접방법이 있다. 본 현장에서 사용한

용접방법은 맞대기 홈용접방법으로 덧대기 보강판으로 용접부위를 보강하여 실시하였으며 용접 작

업시 용접물 안으로 슬러그가 들어가지 않도록 최대한 주의하여 용접을 실시하였다. 맞대기 홈용접

방법의 현장용접장면과 표준도는 각각 사진 A .2와 그림 A .4와 같다.

말뚝이음은 전단면 용입홈용접(fu ll p enetration bu tt w eld)으로 연결한다. 또한 말뚝 용접이음의 수

는 가능한 최소로 하며 이음수에 따른 말뚝재료의 강도저하률을 고려하여야 한다. 말뚝이음 용접작업

은 작업자의 신장을 고려하여 너무 낮거나 높은 곳에서 용접을 할 경우 용접의 품질이 떨어지기 때

문에 지상면에서 최소 1.5m 위에서 실시하도록 하며 특히 용접이음시 사용되는 말뚝의 길이는 최소

3m 이상이 되도록 한다.

아크용접이음은 Co2 용접보다 충격강도가 낮지만 비파괴검사인 초음파 탐상법(UT; u ltrasonic test)

이나 방사선 투과시험(RT; radiograp h ic test)을 합격하려면 숙련공이 용접을 하여야 하나, 다른 방법

에 비하여 일반적으로 가격이 저렴하다.
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사진 A .2 H형강 말뚝의 맞대기 용접이음

본 현장의 말뚝이음은 아크용접으로 말뚝이음을 하고 UT로 품질검사를 실시하였다. 용접부의 이음

검사는 UT 검사와 육안검사를 병행하여 실시하도록 하였다. 용접 이음부가 UT검사에 합격된 경우에

도 50회 항타를 실시한 후 항타를 중지하여 말뚝 용접이음부에 대한 육안검사를 실시하였다. 단, 50

회 항타 이전에 용접 이음부가 지반에 매입되는 경우에는 이음부가 지반으로 매입되기 직전, 항타를

중지하고 이음부를 검사하였다.

1.3.3.2 선단보강

말뚝 선단보강은 고강도 H말뚝을 단단한 층에 관입시켜 높은 선단지지력을 얻고자 할 때 사용하

는 방법이다. 고강도 H말뚝은 관입저항력이 작아 선단부와 주면부의 다짐량이 작기 때문에 느슨한

사질토지반에서는 선단지지 말뚝으로 설계하여야 한다. 그리고 느슨한 사질토층 아래에 바로 암반이

분포하는 경우 또는 지지층이 얕아 암반층까지 관입시켜야 할 경우에는 말뚝선단보강이 필요하다. 또

한 연약 점성토지반 바로 아래에 암반이 분포할 때도 선단지지력 증대 및 선단부 고정을 위한 말뚝

선단보강이 필요하다.

그림 A .5와 A .6은 고강도 H말뚝의 선단부에 여러 가지 모양의 플레이트를 용접하여 관입저항력이

말뚝의 전단면에 분포하도록 한 것이다(Tom lin son , 1994).
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그림 A .4 H형강 말뚝이음 상세도

그림 A .5 H말뚝의 슈형태
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그림 A .6 H말뚝의 선단보강

말뚝의 선단부에는 항타시 발생 가능한 말뚝 선단부의 변형을 최소화하고 항타 관입력을 증진시키

기 위하여 선단보강을 실시하였다. 선단보강은 L형강과 보강판을 덧대어 용접하였다. 그리고 그림

A .7과 사진 A .3은 본 구조물에 사용한 H말뚝의 선단부 보강을 나타낸 것이다.

그림 A .7 H말뚝 선단부의 덧대기 보강 상세도
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사진 A .3 H말뚝의 선단보강

1.3.4 교대형식 (Stub Type : 난쟁이 교대 )

벽체식 교대(w all typ e abu tm en t)를 주로 사용하는 일반 조인트 교량과 달리 일체식 교대 교량은

난쟁이 교대형식을 사용한다. 이는 교대 구체의 사하중의 감소, 상부구조 팽창시 교대배면의 수동토

압 감소를 가져오므로 온도신축 작용을 효과적으로 처리하기 위한 방법이다. 평촌1교의 원설계는 높

이가 8.5m에 이르는 매우 큰 단면의 역 T형 벽체 교대로 설계되어 있으나, 이를 단부 격벽(en d

d iap hram )의 개념을 가진 난쟁이 교대를 적용하여 무조인트 교량으로 설계하였다. 또한 구조 거동상

수동토압에 대한 설계와 단부 격벽의 일체 거동을 보장할 수 있는 철근과 교대 상부의 부모멘트를

대비하여 교대배면의 철근을 연장하여 배치하는 개념을 적용하였다. 이것은 교대 설계시 주동토압 효

과만을 고려하는 역 T형 교대와 상이한 것이다. 따라서 뒤채움재는 수동토압의 영향을 최소로 하기

위하여 점착력이 작고 내부마찰각이 작은 쇄석 골재를 사용하게 된다. 이는 뒤채움부에 우수가 침투

하여 토압에 영향을 미칠 경우, 교대가 접속 슬래브 방향으로 이동하고자 할 때 이에 저항하는 역할

을 하게 된다. 이 영향을 최소화하기 위하여 자연배수가 용이한 골재를 사용하고 교대 배면 하단에는

직경 200m m의 유공관을 설치하여 침투수를 원할히 배출할 수 있게 하였다.

교대는 하부교대벽체와 상부교대벽체로 나누어 콘크리트를 타설한다. 하부교대 벽체는 H말뚝을 매

입하여 추후 주형을 거치할 수 있도록 만들어지는 교대벽체 부분을 지칭하며 또한 상부 교대벽체는

주형을 거치한 후 교대와 주형이 일체화되는 교대부분을 지칭한다. 그림 A .8과 같이, H말뚝 시공 후

에 하부교대벽체를 타설하고 그 상면에 탄성고무판을 놓고 PSC Beam을 거치한다. 상부교대벽체를

타설하여 일체화된 교대를 시공한다.

그림 A .9는 설계변경 전의 평촌1교(조인트 교량)의 교대와 설계변경 후의 평촌1교(일체식 교대 교

량)의 교대를 비교할 수 있도록 실축적과 비슷하게 나타낸 도면이다. 일체식 교대 형식으로 변경된

평촌1교의 교대 제원이 크게 축소된 것을 알 수 있다.
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시공 조인트

④상판 슬래브

③ PC Bea m④ 2차 교대 타설

상부교대벽체

접속 슬래브

②파일 캡 (1차 교대 타설 )

하부교대벽체

① H 파일

그림 A .8 교대기초의 모식도 및 시공순서

(a) 일반조인트교량으로의 교대단면 (b) 무조인트교량으로의 교대단면

그림 A .9 평촌1교의 설계변경 전·후의 교대단면 비교

1.3.5 PSC Beam

PSC Beam은 온도신축 변위에 대한 교대와 접속슬래브의 저항으로 상부구조에 종방향으로 저항력

을 발생한다. 따라서 이러한 힘은 PSC Beam 부재에 압축력을 유발하게 되므로 이를 수용하기 위하

여 PSC Beam 부재의 연결부에 보강철근을 배근하여 일체성을 확보하였다. 배근을 위한 추가 철근은

PSC Beam 제작시 이를 사전에 배근하여 제작한 후, 이를 절곡하여 PSC Beam을 거치한 후 연결부

를 콘크리트로 타설한다.
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1.3.6 상부 슬래브

평촌1교의 슬래브 시공은 기존 교량과 별다른 차이점을 나타내고 있지는 않으나 상부의 균열 및

교대의 허용변위를 고려하여 시공하여야 한다. 따라서 각 지간내의 가로보 콘크리트를 타설한 후, 각

지간내 상판 슬래브를 타설한다. 다음 교각부의 가로보와 상판슬래브를 타설하고 교대부 가로보와 상

판 슬래브를 주형과 일체로 타설한다.

그림 A .10 PSC Beam의 연결부 추가철근

1.3.7 Cyclic Control Joint

일체식 교량은 상부구조의 신축 이동량에 대한 변위를 교대와 일체로 시공된 접속슬래브 후면이

위치하는 도로부에서 처리하여야 하므로 접속슬래브의 끝단에는 계절적인 기후변화로 유발되는 변위

에 대한 일종의 조인트가 필요하게 된다. 이러한 온도신축에 따른 교량의 변위를 허용하기 위하여 접

속슬래브와 이동성이 없는 도로부(n on-m ovin g road w ay)를 분리하여 상호간의 독립적인 거동을 확보

하기 위하여 접속슬래브와 완충슬래브 사이, 도로 및 연석 사이에 채움재를 충진하여 온도신축이동을

처리하도록 하는 장치가 필요하게 되는데 이것을 바로 Cyclic Control Join t라고 한다.
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1.4 시공현황

1.4.1 공사 개요

이 절에서는 평촌1교가 시공되는 과정을 시공 공정에 따라 1998년 8월부터 시작된 교각기초 터파

기부터 2000년 10월에 실시한 교대 뒷채움 다짐까지 일체식 교량의 시공 공정을 간략한 설명과 부록

사진을 첨부하여 소개하고자 한다. 대전-통영간 고속도로 13공구의 당초 준공 예정은 금년(2000년) 12

월이었으나 IMF 사태 등 국내 경기의 악화로 인하여 공기가 6개월 연장되어 준공일이 2001년 6월으

로 지연되었다. 따라서 평촌1교의 전체적인 공정 또한 지연되어 1999년 12월에 준공 예정이었던 평촌

1교의 준공은 2000년 중반기가 될 것으로 판단된다.

현재까지 평촌1교의 시공은 아래의 표 A .4에서와 같이 공정계획에 따라 순조롭게 진행되어 하부

상부슬래브 타설 및 까지 시공을 완료하였으며 교대 뒷채움 및 접속슬래브의 추가 공정은 내년 초

시작되어 중반기에 종료 예정이다.

1.4.2 시공 전

평촌1교는 경상남도 함양군 지곡면 평촌리 상개평 마을에 위치하고 있으며 13공구 STA .3+500.3

~STA .3+589.7 구간의 3경간 연속 PSC Beam교로 시공되고 있다. 평촌1교 공사의 착공전 상개평마을

에서 두동마을을 잇는 폭 3m 정도의 비포장도로가 있었으며 주위 계곡으로부터 흐르는 하천을 통과

하는 길이 약 6m , 폭 2m 정도의 철근콘크리트 라멘형식의 구(舊)평촌1교가 있었다. 지반은 주로 풍

화잔류층, 풍화암, 연암으로 구성되어 있다.

그림 A .11 평촌1교 평면도

사진 A .4는 평촌1교 시공 전 전경으로 멀리 보이는 흰색 깃발은 교각 2(통영방향)의 중심선이 위치

할 곳을 나타내고 있으며 앞쪽의 흰색 깃발은 교각 1번(대전방향)의 중신선 이 위치할 곳을 나타내고

있다.
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사진 A .4 평촌1교 시공 전 모습

1.4.3 교각 기초

1.4 .3.1 교각 2 기초

교각 2의 기초형식은 직접기초이며 교각이 위치하는 지점에서 지반을 굴착하여 충분한 지지력을

확보한 풍화암층을 확인한 후, 기초 저면의 평탄성 확보를 위하여 버림 콘크리트(Lean 콘크리트, σc k

=150kg/ cm 2)를 타설하고 그 위에 교각기초 및 기둥을 시공하였다.

교각 2의 터파기 작업을 설계도면 및 지질보고서에 나타낸 바와 같이 원지반 아래로 약 7.2m까지

굴착하였다. 평탄성 확보를 위하여 파워 쇼벨로 지반면 고르기를 실시하여 매우 양호한 평탄성을 확

보하였으며 지반의 지지력을 확인하기 위하여 평판재하시험을 수행하였으며 매우 양호한 지지력이

확인되었다. 지반면을 모두 처리한 후, 평탄한 지반 상부로 약 10cm 두께로 Lean 콘크리트를 타설하

고 교각 공사 기준점을 설치하여 교각 기초철근 배근작업을 수행하였으며 기초 콘크리트를 타설하였

다. 사진 A .5는 교각 2가 위치할 곳의 터파기 공사를 진행하고 있는 모습과 Lean 콘크리트 타설을

완료한 모습을 나타내고 있다.

1.4 .3.2 교각 1 기초

교각 1번의 기초형식도 교각 2와 동일한 직접기초 형식을 취하고 있다. 따라서 교각 2에서 수행되

었던 동일한 공정으로 공사가 수행되었다. 터파기의 깊이는 당초 설계도면 상 원지반 아래로 4.5m

정도를 굴착하여 풍화암층에 교각기초를 안치하도록 되어 있었으나 실제 터파기 공사 수행과정에서

당초 설계 지반면보다 0.386m 추가로 굴착한 지반에서 안정된 풍화암이 발견되었으며 상행선과 하행

선의 암층면이 다소 불균형하게 확인되었다. 굴착 후 지반의 지지력을 확인하기 위하여 교각 2와 동

- 226 -



일한 평판재하 실험을 실시하였으며 만족할 만한 지지력이 확인되었다.

그러나 교각 1의 기초 지반면은 교각 2에서 시공된 지반면과 비교할 때 설계상의 굴착면보다 약

0.386m를 추가 굴착했으므로 지반의 지지력에는 문제가 발생하지 않았으나 교각기초 작업을 위한 평

탄성 확보 및 추가로 굴착된 지반의 높이를 보정하기 위하여 38.6cm로 교각기초 지반 위에 매스 콘

크리트(σc k =210kg/ cm 2)를 타설하였다.

사진 A .5 교각 2의 기초 터파기를 수행하고 있는 모습

사진 A .6 교각 2의 Lean 콘크리트 타설을 완료한 모습
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사진 A .7 교각 2의 기초 콘크리트를 양생하고 있는 모습

사진 A .8 교각 2의 기둥 하단부 콘크리트 타설이 진행되고 있는 모습

사진 A .9는 교각 1의 터파기 공사가 진행중에 있는 모습과 매스 콘크리트로 타설한 교각기초 콘크

리트의 모습이다.
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사진 A .9 교각 1의 터파기 공사가 진행중에 있는 모습

사진 A .10 교각 1 기초부 매스 콘크리트 타설 완료 전경
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사진 A .11 교각 1의 기초 콘크리트의 철근 배근이 완료된 모습

사진 A .12 교각 1, 2의 기초부 시공 전경(교각 1에서 바라본 모습)

1.4.4 교대 성토

교대의 성토 작업은 사진 A .13과 같이 교각기초의 되메우기 작업을 실시 후 기둥 하단부 공사와

동시에 실시하였다. 성토시 사용된 재료는 한국도로공사 시방 규정에 준하는 재료로서 추후 교대 H
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형강 말뚝의 원활한 시공을 위하여 잡석을 모두 제거한 양질의 토사를 사용하였으며 다짐시 각 층당

매회 다짐시험을 수행하였다.

사진 A .13 교대 1의 성토작업 진행(1)

사진 A .14 교대 1의 성토작업 진행(2)
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사진 A .15 교대 2의 성토작업 진행(1)

사진 A .16 교대 2의 성토작업 진행(2)

교대부의 성토작업은 앞서 언급한 바와 같이 교각기초 및 기둥 하단부의 공사가 완료된 후 실시하

였으므로 성토다짐 하중에 의한 교각의 이동이 염려되었다. 이에 평촌1교의 시공지침서에 명시된 바

와 같이 성토공정 진행과정 및 성토작업 완료 후 1개월 동안 교각의 이동성 여부를 확인하기 위하여

교각 측벽에 반사경을 부착하여 측량을 실시하였다. 측량 실시 결과, 성토공정에 인하여 교각에 어떠

한 영향도 발생하지 않았음이 확인되었다.
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사진 A .17 교각의 이동 유무 확인을 위하여 반사경을 교각 측벽에 부착한 모습

표 A .4 평촌1교 교각 변위량 측정대장
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그림 A .12 평촌1교 교각 변위량 측정 위치도(1)
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그림 A .13 평촌1교 교각 변위량 측정 위치도(2)

1.4.5 교각 기둥 및 코핑부 시공

평촌1교 교각 기둥 및 코핑부의 시공은 일반 교량과 비교시 특별한 공정이 없으며 기존 시공 방법

을 그대로 이용하여 시공하였다. 그러나 교각 코핑에 거치되는 PSC Beam Ped estal 콘크리트 및 전단

블럭(shear key) 시공 등 일반 시공법과 다소 상이한 부분이 있다.

일반적으로 베어링 기초 콘크리트의 시공법은 교각 코핑 타설후 베어링 하부 플래이트를 설치하기

위하여 콘크리트 타설면 높이를 대략 시공하여 베어링 하부 플래이트를 설치한 후 무수축 몰탈을 사

용하여 고정 시공하는 방법을 사용하였다. 그러나 평촌1교에서는 PSC Beam 거치시 하부 플래이트를

사용하지 않고 콘크리트 상면에 바로 탄성받침을 설치한다. 따라서 베어링 하부 플래이트를 설치하기

위한 번거로운 공정이 생략되었다. 그러나 앞서 기술한 바와 같이 베어링 기초 콘크리트의 타설면이
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바로 PSC 빔을 거치시키기 위한 탄성고무판 설치의 기준이 되므로 콘크리트 타설시 콘크리트 수축

을 고려하여 정확한 높이를 확보하여 시공하여야 한다.

사진 A .18 교각 기둥의 콘크리트 양생 모습

사진 A .19 교각 1의 코핑부 콘크리트 양생 중인 모습
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사진 A .20 교각 1의 코핑부 콘크리트 양생 완료 모습

사진 A .21 시공 완료된 교각 코핑부의 확대 모습

일체식 교대 교량은 주형이 교대로 일체로 시공되는 점을 이용하여 교각 지점에 간단한 콘크리트

전단 블럭을 설치하여 횡방향 변위를 제어하고 지진시, PSC Beam의 탈락을 방지하는 두 가지 역할

을 수행하도록 하였다. 콘크리트 전단블럭은 사진 A .21와 같이 교량 중앙부(중앙분리대 부분)부근에

상, 하행선 각각 2개소에 설치하기 위하여 사전에 철근을 배근하여 시공하였다.
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1.4.6 말뚝항타 및 재하시험

교량은 상부구조(상판 및 주형)와 하부구조(교대)가 일체로 연결되어 있는 교량을 의미한다. 따라서

온도에 의한 신축변위를 신축이음장치와 베어링을 대신하여 하부구조가 유연하게 변위를 허용하므로

무조인트 교량의 거동이 성립하게 된다. 이러한 변위를 허용하기 위하여 평촌1교의 교대 말뚝은 H말

뚝 일렬로 시공하였다. 이는 말뚝의 유연성을 최대한 이용하기 위함이며 이러한 이유로 H말뚝을 일

렬 약축으로 항타하였다.

말뚝 거동의 계측을 위하여 말뚝 복부 및 플랜지에 계측기를 매설하였다. 말뚝에 부착되어 매설된

계측기의 종류로는 변형율 게이지(w eld able str ain gu age 및 bon d able strain gu age), 경사계가 있으

며 변형율 게이지 부착의 시공 모습은 아래의 사진 A .22과 같다.

사진 A .22 변형율 게이지 부착 모습

말뚝 항타시 게이지에 전해지는 충격으로부터 게이지를 보호하기 위하여 게이지의 연결선은 2개의

너트를 말뚝에 용접하여 그 사이를 통과시켜 시공하였다.

말뚝 항타시 모든 말뚝의 이음에 대하여 비파괴 검사(초음파 탐상법)를 수행하였다. 비파괴 검사

결과를 통과한 말뚝에 한하여 항타 작업을 수행했음을 물론이고 말뚝 용접부위가 지면에 항타되기

전 지상에서 1m 상부 높이에서 모든 말뚝의 용접 상태를 육안으로 확인하여 이상이 없는 것을 확인

한 후 항타 작업을 계속 실시하였다.
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사진 A .23 변형율 게이지 부착

사진 A .24 게이지 부착
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사진 A .25 말뚝 용접부의 비파괴 검사

말뚝항타시 말뚝의 지지력의 확인을 위하여 동재하시험을 수행하였다. 동재하시험에 관한 내용은

본 보고서 3장에 자세히 언급하였다.

사진 A .26 동재하시험를 위한 계측기 부착 모습

말뚝 항타 후 H말뚝의 주변 폐색효과에 따라 지표면에서 일정한 깊이 만큼 말뚝 주변에 함몰이

발생하였다. 발생한 함몰부분은 미국 시공 자문결과에 따라 마른 모래 채움과 적절한 손다짐을 실시
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하였다(사진 A .27 참조).

말뚝의 항타는 시공절차서에 명시된 바와 같이 교대부 성토가 모두 완료된 시점에서 충분한 침하

가 진행된 후 항타를 시작하는 것이 바람직하므로 교대 성토부의 공정이 모두 완료된 후 항타 작업

을 실시하였다. 말뚝 항타 및 말뚝 항타에 관한 모든 시공절차에 관한 시공절차는 미국 B&N 사의

시공자문단 기술자들의 기술자문을 통하여 충분한 안전성을 검증한 후 수행되었다.

사진 A .27 말뚝 항타 후 말뚝주변에 발생한 함몰(모래 채움 전)

사진 A .28 교대 1의 말뚝 항타 전경
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H말뚝을 항타 위치에 한치의 오차도 없이 정확하게 항타하기란 매우 어려운 작업이다. 따라서 H

말뚝 항타시 어느 정도의 항타 위치에 대한 오차를 허용하고 있다. 그러나 말뚝의 항타시 발생하는

변위는 철근의 간격 유지, PSC Beam 거치를 위한 정확한 철근 배근, 철근의 피복 두께 확보 등의

문제가 발생할 수 있기 때문에 가능한 한 정확한 위치에 항타가 될 수 있도록 하는 것이 바람직하다.

시공기술 자문단에 의해 제시된 허용오차는 확대기초 주철근이 설치될 수 있는 만큼이며 그 크기는

교축방향으로 약 10cm , 교축직각방향으로 20cm이다. 평촌1교의 모든 말뚝은 거의 정확한 위치에

항타되었다.

무조인트 교량의 교대 말뚝항타는 말뚝의 항타로 인한 주변 지반의 교란을 방지하기 위하여 교대

의 성토 높이를 70cm정도 높게 성토를 하여 말뚝을 항타한 후 70cm 성토를 제거하는 방법과 확대기

초 저면까지 성토한 후 말뚝을 항타할 수 있다. 평촌1교에서는 두 가지 방법 모두 적용하여 시공하

였다. 따라서 교대 1에서는 성토면을 70cm 높게 하여 말뚝을 항타 후 성토면을 제거하였으며 교대 2

는 바로 성토면에서 말뚝을 항타하였다.

사진 A .29 말뚝항타가 종료된 교대 말뚝(교대 1)의 모습

말뚝의 항타가 완료된 후 말뚝의 정재하시험를 수행하였다. 정재하시험은 연직정재하와 수평정재하

시험으로 교대 1 및 교대 2에서 각각 수행하였다. 자세한 내용은 3~4장에 수록하였다.
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사진 A .30 말뚝의 수평정재하시험(교대 2)

사진 A .31 말뚝의 연직정재하시험(교대 2)

1.4.7 모래보강 및 휴대용 콘지수

가 . 모래 보강

고강도 H형강 말뚝은 형상의 이방성 때문에 강축인 플랜지 방향으로는 수평력에 효과적으로 저항
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하나 약축인 웹방향으로는 상대적으로 수평저항력이 작다. 매립토층이나 사질토층에서 고강도 H형강

말뚝을 항타하면 약축방향으로 말뚝이 흔들리면서 플랜지와 웹사이의 흙을 진동 다짐시킨다. 그 사

이의 흙은 지표면 아랫방향으로 함몰되면서 공동부분이 생기게 된다. 그림 A .14는 H말뚝의 항타시

발생한 함몰부의 공동 양상을 도시한 것이다.

그림 A .14 항타후 H형강 말뚝의 흔들림에 의한 지반파괴 및 함몰양상

지반의 상태에 따라서 함몰되는 깊이는 다르며, 약 16m를 성토한 평촌1교 교대지반에서 발생한 함

몰깊이와 지표면 파괴양상들은 그림 A .14에 나타내었다.

기존의 연구에 의하면, 공동 및 함몰 깊이는 지반의 밀도에 따라 달라지지만 일반 매립토지반에서

는 1.2~1.7m 정도이다(박, 1998). 그러나 본 현장에서는 지지층에서 16m을 양질의 화강풍화토를 성

토한 지반이므로 기존 연구보다 깊은 함몰 및 공동부분이 생겼는 데 그 깊이는 4.5~4.9m 정도이었다.

말뚝 항타시, 편타가 거의 없는 경우에는 약축의 한방향으로 2~4cm 정도 지반을 파괴 및 함몰을

시키고(그림 A .25ⓐ 참조), 편타가 큰 경우에는 약축방향으로 최대 20cm 정도까지(그림 A .25ⓑ 참조)

그리고 강축방향으로 지표면을 파괴시키는 경우도 있었다(그림 A .25 ⓒ 참조). 이는 H형강 말뚝을

한번 용접하여 20m의 말뚝길이를 만들어서 항타를 하였기 때문에 말뚝이 10~15m 정도 관입될 때까

지 약축으로 많이 흔들리기 때문이었다. 또한 지지층에 관입된 H형강 말뚝을 계속 항타하면 말뚝이

시계 또는 반시계방향으로 회전하여 말뚝재료가 비틀리는 경우도 발생하지만 본 현장에서는 비틀림

이 발생하기 전에 항타를 종료하였다(그림 A .25 ⓒ 참조).

그림 A .15와 같이 말뚝에 가해진 수평력의 전이는 일반적으로 교대 저면에서 아랫방향으로 5m 정
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도까지 전달되므로 수평력에 의한 지반저항력을 증대시키려면 지표면에 발생한 공동부에 콘크리트로

충전하는 것이 효과적이다.

그러나 본 현장에서 H형강 말뚝 항타시, 약축방향으로 H말뚝이 흔들리면서 그림 A .14와 같이 3가

지 종류의 파괴면 및 함몰 양상이 생겼으며, 무조인트 교량은 온도와 수평력에 의해 고강도 H형강

말뚝기초가 자유롭게 움직여야 하므로, 지표면의 공동부분을 콘크리트로 충전하지 않고 모래나 모서

리가 둥근 강자갈을 채운다. 평촌1교 현장의 함몰부분은 모래로 채웠다.

그림 A .15 콘크리트 채움

사진 A .32 비에 의해 공동부분 주위가 함몰된 장면
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사진 A .33 공동부에 채운 모래에 휴대용 콘관입시험하는 장면

사진 A .34 수평재하시험의 최종단계하중에서 휴대용 콘관입시험하는 장면

1.4.7 교대

평촌1교의 교대는 시공순서에 의해 두개의 부분으로 나뉜다. 첫번째는 PSC Beam을 거치하는 1차

교대 벽체(concrete p ile cap )이며 두번째는 PSC Beam 거치 후 교대와 슬래브 및 PSC Beam을 일체
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로 타설하는 2차 교대 벽체로 구분할 수 있다. 사진 A .32는 1차 교대 벽체의 철근배근 및 콘크리트

타설 모습을 나타내었다.

사진 A .35 교대 1의 철근배근 모습

2차 교대 벽체의 콘크리트 강도가 270kg/ cm 2임을 고려하여 콘크리트 파일 캡의 콘크리트 강도도

이와 동일한 270kg/ cm 2로 타설하였으며 교대벽체 뒷면에는 뒤채움부의 원활한 배수를 위하여 강관

을 교대 날개벽에 설치하였다(사진 A .33 참조).
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사진 A .36 완성된 교대 1의 모습(상행선)

사진 A .37 완성된 교대 1의 모습(상행선)

사진 A .38 완성된 교대 2의 모습(상행선)

평촌1교의 상행선 교대와 하행선 교대를 분리하기 위하여 사용되는 교대 분리용 끼움재로 네오플

렌 스폰지를 사용하였다. 일반 교량에서는 교대 분리재로 스티로폴을 사용하여 왔으나 무조인트 교

대는 온도에 따른 교대의 변위가 발생하게 되므로 이를 고려하여 스티로폴보다 내구성이 우수한 네
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오플렌 스폰지를 사용하여 시공하였다(사진 A .36 참조).

사진 A .39 교대 분리막으로 네오플랜 스폰지를 사용하여 시공한 모습

1.4.8 P.S.C. Beam

평촌1교의 PSC Beam 제작은 단부 및 측면 연결철근을 제외하고는 모든 공정이 일반 PSC Beam

제작과 동일하다. 단부 철근은 PSC Beam 거치 후 교대 및 교각부에서 일체성 확보를 위하여 배근하

였으며 측면에 연결철근은 교대 철근과 일체성 확보를 위하여 제작되었다.

PSC Beam 콘크리트의 강도는 400kg/ cm 2으로 PSC Beam 콘크리트 펌프카 이용시 압력으로 인한

거푸집의 변형을 최소화하기 위하여 백호우(back h oe)를 이용하여 콘크리트를 타설하였다. 양생방법

은 일반 PSC Beam 양생 방법과 동일하게 콘크리트를 타설한 후 2~3시간 경화 후 상대습도 100%,

증기양생의 최고온도는 60~70℃가 될 때가지 시간당 20℃를 넘지 않도록 한국도로공사 시방규정에

준하는 증기 양생을 실시하였다.

단부의 추가 철근은 상부 및 하부에 각각 6개씩 D22철근을 사용하여 배근하였다. 단부 중앙에는 4

개의 D 16을 배근하였다. 철근의 배근에 있어서 추가 철근인 만큼 단부 거푸집의 추가 천공작업이

필요하였다. 상, 하부 모두에서 2번째와 5번째 연결철근이 사진 A .40과 같이 거푸집의 형상이 변화

는 곳에 위치하게 되므로 추후 시공시 이를 감안하여 거푸집 탈형을 용이하게 하는 방안이 필요하다.

그러나 결론적으로 PSC Beam 단부의 추가철근은 구조철근이 아니라 단순한 연결철근(추가배근)이며

또한 교대와 함께 일체로 시공되므로 특별한 문제는 발생되지 않았다.
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그림 A .16 PSC Beam의 철근배근 모습

사진 A .40 콘크리트 타설 직전의 PSC Beam의 모습
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사진 A .41백호우를 이용한 PSC Beam의 콘크리트 타설 모습

사진 A .42 PSC Beam 단부의 상부 연결철근
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사진 A .43 PSC Beam 단부의 하부 연결철근(콘크리트 타설 전)

사진 A .44 PSC Beam 단부의 하부 연결철근(콘크리트 타설 후)
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사진 A .45 완성된 PSC Beam 모습

1.4.9 PSC Beam 거치 및 상부슬래브 타설

PSC Beam 제작 완료 후 30기의 PSC Beam을 각 교대 및 교각에 거치하였다. 거치 순서는 상행선

외측 거더부터 내측으로 또한 교대 2에서 교대 1의 순으로 거치하였다. PSC Beam 이동을 위하여

50t급 2대의 크레인이 사용되었으며 교대 및 교각에 거치하기 위하여 100t H yd ro 크레인 1대와 200t

H ydro 크레인이 사용되었다.

사진 A .46 교각위 PSC Beam이 거치된 탄성고무베어링의 모습
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사진 A .47 PSC Beam 거치 후 A2 상행선 측면에서 바라본 모습

사진 A .48 PSC Beam 거치 후 교대 배면에서 바라본 모습
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사진 A .49 PSC Beam의 거치가 완성된 평촌1교의 전경

1.4.10 중간격벽의 철근배근 및 콘크리트 타설

가 . 중간격벽의 철근배근

중간격벽의 시공을 위하여 철근배근을 아래의 그림과 같이 배근하여 시공하였다. 시공과정에서

PSC Beam 단부 하단의 연결철근 용접이 설계시 고려했던 용접방법으로 용접을 시공하려 하였으나

단부 하단에서의 용접시공이 불가한 상황이 발생하였다. 이로 인하여 설계 및 시공자문회사인 미국의

B&N사의 기술자문을 의뢰하여 하단부의 연결철근의 보다 확실한 연결을 위하여 중간격벽 횡철근을

상호 연결하는 추가철근(H ooked Bar)을 배근하였다. 시공과정에서 이러한 연결철근의 이음이 설계도

면에 따라 시공할 수 없었던 상황이 발생하여 추후 무조인트교량의 연결철근 설계시에는 철근의 배

근위치를 재조정하거나 커플러를 사용하는 방법을 사용하는 것이 바람직한 것으로 판단되었다.

사진 A .50 PSC Beam 단부에서의 중간격벽 철근배근 및 빔단부 연결철근의 모습
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다음은 미국 B&N의 연결철근 보강방안에 대한 자문결과 결정된 사항을 열거한 것이다.

1. PSC Beam 단부 상부에 존재하는 6가닥의 연결철근과 마주보고 있는 6가닥의 연결철근을 용접하

여 연결하여야 한다. 연결방법은 약 15cm D22철근을 현재 연결된 철근 위에 위치하여 최대한 일

체성을 확보하기 위하여 철근이 닿는 부분에 줄용접(점(sp ot)용접은 안됨)이 가능한 부분에 대하여

용접을 실시하도록 한다. 자세한 사항은 그림 A .17을 참조한다.

2. 빔의 측면(횡방향)에 존재하는 단부격벽 연결철근에 추가적으로 갈고리 형상의 추가 철근(D22)을

배근하여 마주하고 있는 빔을 연결하여야 한다. (좌, 우 모두 12개소) 자세한 사항은 그림 A .18을

참조한다.

그림 A . 17 PSC빔 단부 연결 철근 용접 모식도
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그림 A . 18 PSC빔 단부 보강 철근 설치 모식도
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사진 A .51 하부 연결철근 이음보강을 위하여 사용된 추가철근(h ooked bar)의 모습

나 . 중간격벽의 콘크리트 타설

PSC Beam 중간격벽의 타설은 기존의 일반 조인트교량에서 사용하는 방법과 동일한 방법으로 진행

하였다. 그러나 현재 국내 현장에서 관행적으로 중간격벽과 단부격벽(또는 교각 상부 단부격벽)을 동

시에 또는 한번에 타설하고 있는 방법을 사용하지 않고 무조인트교량은 중간격벽을 우선 타설하고

단부의 격벽은 중간격벽의 양생이 끝난 후, 상판 콘크리트 타설시 정모멘트부 상판 타설이 끝난 다음

에 단부격벽과 부모멘트부의 상판 순서로 콘크리트를 타설하도록 권장하고 있다. 이와 같은 타설 순

서를 제외하고 타설방법에 대하여는 기존의 타설 방법을 그대로 사용하여 시공하였다.

사진 A .52 타설중인 중간격벽 콘크리트 모습
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사진 A .53 거푸집 탈형후의 중간격벽이 완성된 평촌1교의 전경

1.4.11 바닥판의 시공

가 . 바닥판의 철근배근

무조인트교량의 바닥판의 철근 배근 또한 기존의 일반 조인트교량의 바닥판의 철근 배근과 거의

일치하므로 특별히 추가된 방법은 존재하지 않았다. 그러나 교대 단부의 철근 배근이 일반 조인트 교

량과는 달리 바닥판 단부와 교대가 연결되므로 처음 시공시 배근 작업자의 철저한 감독과 품질관리

가 요구된다.

사진 A .54 철근배근전의 바닥판의 모습
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사진 A .55 철근 배근후의 바닥판의 모습

사진 A .56 교대 벽체의 철근 배근 모습(접속슬래브 헌치 철근)
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사진 A .57 교대 벽체의 철근 배근 모습(접속슬래브 힌지 철근)

사진 A .58 교대 날개벽 거푸집 모습
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나 . 콘크리트 타설 및 양생

무조인트 교량에서는 상부 바닥판 콘크리트 타설 순서은 구조물에 작용하는 내력을 최소화하기 위

하여 시공순서를 반드시 준수하여 시공하도록 최선의 노력을 다해야 한다. 연속보 형식 교량의 콘크

리트 타설시 일반적으로 규정되어 있는 정모멘트 구간 타설 후 부모멘트 구간을 타설하도록 권장하

고 있다. 이것은 사하중으로 발생되는 교대 단부의 부모멘트를 해소하기 위해서이다. 당초 무조인트

교량은 시공지침서에서 명시된 바와 같이 정, 부 모멘트부 바닥판의 콘크리트를 분리하여 타설하는

방안을 사용코자 하였으나 콘크리트 타설 시기가 기온이 많이 상승하는 여름철에 시공하는 점과

Deck Finisher의 일방향 진행성 문제, 인력 타설의 품질문제 등이 대두되어 미국 B&N사의 시공기술

자를 초빙, 이에 관한 자문을 실시하여 다음의 표와 같이 바닥판 콘크리트 타설 순서를 변경, 승인하

여 시공하였다.

그림 A .19 평촌1교 상부 바닥판 콘크리트 타설 순서
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그림 A .20 평촌1교 상부 바닥판 콘크리트 타설 시간표

사진 A .59 평촌1교 상부 바닥판 콘크리트 타설 모습(하행선)
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사진 A .60 평촌1교 상부 바닥판 콘크리트 타설 모습

사진 A .61 평촌1교 A2 콘크리트 타설 모습(하행선, 접속슬래브 시팅부까지)
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사진 A .62 마지막 단계로 바닥판 및 교대 벽체를 일체로 타설하는 모습(하행선, A 1)

사진 A .63 타설 완료된 바닥판을 약 2~3시간 경화 후 비닐을 덮어 양생을 준비하는 모습
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사진 A .64 타설 완료된 바닥판에 양생포로 덮는 모습

사진 A .65 타설 완료된 바닥판에 양생포로 덮고 양생관리(살수)하는 모습
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사진 A .66 타설계획에 따른 바닥판 콘크리트의 타설 모습

사진 A .67 상부 바닥판 콘크리트가 모두 타설 완료된 평촌1교 전경

다 . 바닥판의 계측기 설치

완공 후 활하중에 의한 부모멘트의 크기와 기온의 차이로 인하여 발생할 수 있는 응력의 상호관계

를 규명하기 위하여 바닥판 및 교대벽체에 콘크리트 매설용 계측기를 설치하였다. 계측기 매설은 시

공성과 용이성, 작업성 등을 고려하여 교대 A2, 하행선에 모든 계측기를 매설, 운영하였다.
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계측기의 설치 위치는, 먼저 사교의 영향으로 발생 가능한 교대 인접부에서의 둔각부와 예각부의 상

부 슬래브의 응력과 교대부 횡방향 응력, 중앙지간부 정모멘트에 의한 응력, 교각 지점부 부멘트 크

기, 교대 벽체 주철근 역할 파악 등을 주목적으로 선정하였다.

하행선

통영

A2

예각

대전

A1

둔각

P1 P2

그림 A .21 매립형 계측기 위치도

교대배면

둔각부예각부

그림 A .22 교대부 계측기 매설위치

교대2, 1개설치

그림 A .23 상부구조 계측기 매설 위치(부모멘트, 정모멘트)
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A2 교대

폭 1m

P2 교각부 단부격벽

교대쪽 3개

교각쪽 3개

- - - - - - - - -

총 6개

교대쪽 4개

교각쪽 1개

- - - - - - - - - -

총 5개

철근

계측기

PVC Pi pe

청테이프 마감

리드 와이어 (전선 )

격벽 중앙선

그림 A .24계측기 매설수량과 방법
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128.0108.5

115.0

230.0

122.5

280.0

110.0

113.0 114.5 126.0126.0 114.5

①(5cm) ②(5cm) ③(4cm) ④(6cm)

교대 상면 교량중심선

교대1차 시공 이음면

주 : ( )값은 교대 배면 표면부터 계측기 까지의 거리

단위 : cm

그림

그림 A .25 교대 배면에 설치된 계측기 위치(교대 A2 하행선)

A2

P2

113(100)

254(227)

125(106)

113(100)

116(100)

125(116)

695(608)
124(104)

825(608)

124(105)

①

②

③

④ ⑤

⑥

⑦

단위 : cm

주 : ( )는 직각방향 길이

각 계측기의 P. C. Beam으로부터

의 깊이

① : d=16(종방향 ) , 15 (횡방향)

② : d=16(횡 )

③ : d=15(종 ) , 11(횡)

④ : d=14. 5 (종) , 13(횡 )

⑤ : d=17(종 )

⑥ : d=16(종 ) , 18 (횡)

그림 A .26 교량 상판에 설치된 계측기 위치(하행선)
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사진 A .68 매설형 콘크리트 게이지가 설치된 상부 바닥판 철근의 모습

사진 A .69 매설형 콘크리트 게이지가 설치된 상부 바닥판 철근의 모습
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사진 A .70 매설형 콘크리트 게이지가 설치된 상부 바닥판 철근의 모습

사진 A .71 매설형 콘크리트 게이지가 설치된 상부 바닥판 철근의 모습
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사진 A .72 매설형 콘크리트 게이지가 설치된 교대벽체 철근배근 모습(빔과 빔 사이)

사진 A .73 매설형 콘크리트 게이지가 설치된 교대벽체 철근배근 모습(빔 바로 배면)

1.4.12 교대 2차 벽체와 시공

교대 벽체의 시공(콘크리트 타설)에 있어서 PSC Beam 시팅부와 교대 2차 벽체의 타설시 발생되었

던 문제는 처음 콘크리트를 교대부에 타설하기 전 모르타르를 사용하여 공극의 발생을 최소화하고

이 부분의 강도를 확보하도록 조치하여 시공하였다. 양생 완료 후 거푸집 탈형 결과, 시공조인트부에

서 일부분의 공극이 발생한 부위가 없지는 않았으나 품질이나 강도는 우수한 것으로 판단되었다. 본
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시공 경험을 바탕으로 추후 무조인트교량의 이러한 1차와 2차 교대 벽체 타설간의 방법에는 아래의

설계 및 시공법을 추천한다.

1. 설계시 PSC Beam 거치를 위하여 발생하게 되는 1차 및 2차 교대 벽체의 시공조인트부에 시공시

모르타르의 용이한 주입과 콘크리트 강도 및 수밀성 등의 품질을 확보하기 위하여 PSC Beam이

거치되는 1차 교대벽체 시팅부에 단차를 주어야 하는 경우에는 아래의 그림에서와 같이 콘크리트

블록으로 단차를 주어 설계하도록 한다.

콘크리트 블록

탄성베어링

바람직(O) 비바람직(X)

그림 A .27 1차 교대 단차면 설계 방법

2. 콘크리트 타설 시공시 너무 많은 양의 모르타르 주입은 시공 조인트부에 강도를 저하할 수 있으

므로 가능한 한 높이 3cm 정도의 모르타르 양을 계산하여 주입하고 너무 많은 진동기 사용도 피

해야 재료분리 현상이 발생하지 않는다.

3. 시공조인트가 발생되는 1차 교대 및 2차 교대의 접합면은 교대배면에 방수시트를 시공하여 뒷채

움부에서 교대 전면으로 발생할 수 있는 누수현상을 방지하도록 한다.

방수시트

교대측면 교대배면

그림 A .28 교대배면 방수시트 부착도
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사진 A .74 교대배면 방수시트 시공모습

1.4.10 교대부 및 뒤채움부 성토

본 시험시공에서 교대부와 뒤채움부의 성토는 구조물의 횡방향 거동과 관련하여 매우 중요한 공정

이다. 교대부의 성토는 이미 언급한 대로 원지반을 굴착하여 재다짐을 실시하였으며 이때 상대다짐도

95 %이상을 확보하였다. 금년, 뒤채움부의 일부에서 성토를 시행하였으며 RI 등으로 구한 상대다짐도

는 95%이상, k3 0은 15∼16kg/ cm 3이었다.

사진 A .75 배수층, 무진동 다짐구간 시공 광경
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사진 A .76 교대 뒤채움재(배수재)로 사용된 골재의 모습

사진 A .77 다짐에 사용된 진동롤러
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사진 A .78 진동로울러를 사용하여 뒤채움 다짐을 실시하고 있는 모습

사진 A .79 PBT 광경
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사진 A .80 RI 장면

사진 A .81 토압계가 부착된 교대 벽체의 모습(교대 2)
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사진 A .82 토압계가 부착된 교대 벽체의 모습(교대 1)

1.4.11 신축조절장치 설치

신축조절장치(Cyclic Control Join t)는 받침슬래브(sleep er slab)를 설치 한 후 접속슬래브와 완충슬

래브 사이에 설치한다. 받침슬래브는 교량과 일체화된 접속슬래브의 교량의 신축에 따른 거동을 용이

하도록 한다. 접속슬래브의 한쪽은 교대배면에 배근되어 헌치부에 나와 있는 힌지철근을 통하여 교량

과 완전히 일체화되며 다른 한 쪽은 받침슬래브 위에 올려진다. 완충슬래브는 기존의 교량과 동일하

게 설치되며 교량쪽이 받침슬래브 상면에 놓이는 것이 조인트 교량과 다르다. 받침슬래브 위에 놓이

는 접속슬래브와 완충슬래브는 30cm의 간격을 두게 되고, 이 부분은 탄성거동이 용이한 아스콘이 채

워진다. 이 부분의 단면은 그림 A .29에서 보여지는 바와 같다.

그러나 평촌1교에서는 교대부 힌지철근이 헌치부로 나와 았는 부분이 절곡되지 않은 채 배근되었

는데, 이는 교대 콘크리트 타설시 연결철근 배근을 용이하게 하고자 헌치부로 나오는 부분을 절곡하

지 않았다. 추후 접속슬래브 철근 배근시 절곡이 가능하리라 판단했었으나 사후 절곡은 불가능하였

다. 또한 접속슬래브의 연결철근 길이는 최소 185cm (현재 교대 접속슬래브 시팅부 시점부터 끝까지)

가 확보되어야 하나 짧은 것으로 나타났다(사진 A .83 참조). 접속슬래브 연결철근의 최소길이는 연결

철근이 절곡되어 접속슬래브 철근과 함께 배근되는 것을 고려하여 계산되었다. 즉, 상부 5cm의 피복

두께와 절곡 후 접속슬래브로 75cm의 상부배근이 되는 것을 고려하여 결정된 치수이다. 그리하여 기

술자문을 거쳐 현장에서는 절곡된 도막철근을 기존의 철근에 용접이음을 실시하였다. 같은 치수의 철

근을 양면 줄용접으로 연결하였으며, 기존철근과 추가절곡 철근의 연결장은 최소 20cm , 용접장은 최

소 15cm를 확보하도록 하였다. 교대와 접속슬래브가 시공되는 시공 조인트부의 면처리는 표면의 부
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착을 위하여 치핑 작업을 하였다.

그림 A .29 접속슬래브 및 포장층 단면도

사진 A .83 접속슬래브 연결철근(교대부 힌지 철근) 모습
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사진 A .84 힌지철근 보강 후 철근배근이 완료된 접속슬래브 모습

무조인트 교량의 접속슬래브는 기존의 조인트 교량의 그것과 다음과 같은 구조적 차이점이 있다.

● 무조인트 교량의 접속슬래브는 교대 그리고 말뚝과 완전 일체의 구조물로 설계되었다. 따

라서 온도신축으로 인한 교대의 거동시 접속슬래브는 교대와 함께 거동함에 따라서 접속슬래브 또한

변위를 가진다.

● 기존의 조인트 교량의 일반적인 접속슬래브에는 받침슬래브가 존재하지 않으나 무조인트

교량의 접속슬래브 하부에는 받침슬래브가 존재한다.

이에 접속슬래브의 거동을 원활하게 하기 위하여, 접속슬래브 하면에 폴리에틸렌 막을 2겹으로 설

치하였다. 기존의 교량에서 접속슬래브 하면에 콘크리트 타설을 위하여 폴리에틸렌 막을 1겹 설치하

는 것과 달리 마찰저항을 줄이기 위하여 2겹을 설치하였다(사진 A .85 참조). 비닐막 설치시 접속슬래

브의 전면적을 한번에 설치할 수 없다면 비닐막 폭의 길이가 긴쪽이 교량방향이 되도록 설치하고 충

분히 다음 장과 겹쳐지도록 여유를 가지고 설치하도록 한다. 비닐막의 연결이 필요시에는 일반적으로

사용하고 있는 투명(또는 불투명)재질의 셀로판 테이프를 사용하여 접착한다. 여기서 접속슬래브면과

접하는 비닐막의 연결은 완벽히 테이프로 접착시켜 접속슬래브 타설시 시멘트 모르타르가 비닐막 사

이로 흘러 들어가지 않도록 하여야 한다.

접속슬래브의 초기 타설시점은 오전에 시작하여 점차로 기온이 올라가는 시간에 타설하는 것이 바

람직하다. 이는 접속슬래브 타설이 완료된 후 기온이 상승하여 교량이 팽창하도록 하여(교대 배면쪽

으로 밀림) 시공조인트부에 압축력이 발생하여 균열을 최소화할 수 있기 때문이다. 접속슬래브의 타

설은 반드시 양쪽에서 동시에 타설하지 않아도 무방하다. 그러나 접속슬래브 상부에 발생할 수 있는

균열을 최소화하기 위하여 콘크리트는 완충슬래브 쪽에서 교대쪽으로 치기 시작하여야 한다. 교대부

쪽의 접속슬래브 두께는 80cm이고 완충슬래브 쪽의 접속슬래브 두께는 40cm이므로 접속슬래브는 교

량 바닥판 콘크리트 타설방법과 동일하게 2층으로 나누어 타설하였다. 이때 먼저 타설한 콘크리트가
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굳기 전에 2층 콘크리트 타설을 시작하여 콜드 조인트가 발생하지 않도록 주의하였다. 접속슬라브와

완충슬라브의 거푸집이 하중을 견디지 못하여 신축조절장치부의 간격 유지가 힘들었다.

사진 A .85 힌지철근 보강 후 철근배근이 완료된 접속슬라브 모습

사진 A .86 힌지철근 보강 후, 철근배근이 완료된 접속슬래브 모습

기존의 일반 조인트 교량에서는 받침슬래브를 시공하지 않으나 무조인트 교량에서는 교대와 일체

로 시공된 접속슬래브의 온도신축에 대한 이동을 원활히 하고 아울러 접속슬래브의 처짐을 방지하기

위하여 받침슬래브를 설치한다. 받침슬래브의 제원은 도면에 명시되어 있는바와 같이 길이 820cm ,

폭 150cm , 높이 30cm의 콘크리트 블록이며 하부에는 25cm 간격으로 D19철근을 배근하도록 하였다.

받침슬래브 측면에는 맹암거 형식으로 온도신축으로 인하여 신축조절장치부로 유입될 수 있는 침출
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수를 원활히 배수할 수 있도록 유공관을 배입하여 설계하였다. 그러나 기 시공된 방음벽을 천공해야

하는 문제점과 아연도금 강관으로 제작된 유공관이 국내에는 생산되지 않는 문제가 발생하여 자문

및 기술검토를 통하여 선택층에서 원활하게 배수가 가능할 것으로 판단되어 생략하였다.

무조인트 교량은 일반 조인트 교량과는 상이하게 온도신축에 의하여 교대가 움직이는 구조물이다.

따라서 교대와 접속슬래브가 일체로 시공된 평촌1교의 경우, 접속슬래브와 완충슬래브 사이에 변위를

허용하는 조인트를 설치하게 된다. 그러나 이 조인트는 특별한 기계적인 조인트를 사용하지 않고 단

순히 접속슬래브와 완충슬래브 사이에 간격을 두고 그 간격을 일반 포장에 사용하는 아스콘으로 채

워 시공하는 조인트인 것이다. 아스콘의 다짐은 각목, 백호 및 소형진동롤러를 사용하였다(사진 A .87,

88, 89 참조). 신축조절장치의 시공은 완충 또는 접속슬래브 포장 이전에 실시하였다.

사진 A .87 만재트럭을 이용한 신축조절장치부의 아스콘 다짐

사진 A .87 백호우를 이용한 신축조절장치부의 아스콘 다짐
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사진 A .88 소형 진동롤러를 이용한 신축조절장치부의 측면(즉, 가도) 다짐

1.4.12 포장 및 완공

무조인트 교량은 교량에서부터 접속슬래브 및 완충슬래브까지 한번에 포장을 실시하면 끝난다. 일

반 조인트 교량의 신축이음장치 설치를 위하여 포장 후 다시 조인트 부분을 파내야 하는 불편한 공

정이 있는 것에 비하면 매우 시공성이 좋음을 알 수 있다. 사진 A .89는 신축조절장치부의 포장 전경

이다.

사진 A .89 신축조절장치부의 포장전경

무조인트교량의 거동시 도로부와 연결된 연석이 파손될 우려가 있으므로 교량과 연결되는 구조물

은 모두 거동을 고려하여 설계되어야 한다. 사진 A .90은 평촌 1교에서 스치로폼을 적용한 것을 보여
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주고 있다.

사진 A .90 변위조절을 위한 교량부와 연석 경계 스티로폼 삽입

사진 A .91은 포장이 완료된 평촌1교의 전경으로 신축이음장치가 없이 매끄럽게 연결된 교량의 모

습을 볼 수 있다.

사진 A .91 완공된 무조인트교량 평촌1교 포장 전경
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1.5 평촌 1교 일자별 시공현황

1998. 9 - 10 교각터파기 및 교각기초 설치

1999. 3 교대 성토

1999. 8 - 9 교대 말뚝 설치

1999. 11 빔 거치

2000. 3 교대 배면 성토부 유공관 깊이까지 걷어냄.

2000. 4 . 25 빔 하부 안전발판 설치 중

2000. 6. 23 상행선 가로격벽 콘크리트 타설 완료, 하행선 작업 중

2000. 7. 12 하행선 가로격벽 콘크리트 타설 완료

2000. 7. 25 상부슬라브 거푸집 설치 중

2000. 8. 10 상행선 상부슬라브 철근 배근 중

2000. 8. 25 상행선 상부슬라브 철근 배근 중

2000. 8. 28 - 30 상행선 슬라브 콘크리트 타설 (일체)

2000. 9. 18 하행선 상부슬라브 철근 배근 중

2000. 9.28 하행선 상부슬라브 철근배근 완료, KM-100B 설치

2000. 9.28 - 30 하행선 슬라브 콘크리트 타설 (일체)

2000. 10. 3 하행선 상부슬라브 콘크리트 타설 완료 후 72시간 경과

2000. 10. 7 하행선 상부슬라브 콘크리트 타설 완료 후 168시간 경과

2000. 11. 28 교대배면 약 50∼60cm 성토 (아래서 두 번째 토압계 가운데 지점까지)

2001. 1. 9 비와 눈이 연일 내려 교량 상판에 상당량 수분 함유

2001. 2. 11 교대배면 성토 준비 작업으로 성토 일부 걷어낸 후 다짐

A1 교대 날개부에 추가 성토

2001. 2.12 - 2.20 교대 배면 성토 및 노상다짐

2001. 2.26 배수로 공사중 (A2 진입로 두절)

상행선 1개차선 개통 현장작업차량 및 중장비차량 소통

교대 날개부 추가 성토

2001. 3. 12 교대 양날개부 배수로 작업, 양쪽 교대 앞성토 추가 성토작업

2001. 3. 26 날개벽 콘크리트 타설

하행선 통행할 수 있도록 일부 성토

2001. 4 . 10 추가성토 및 통신관로 매설, 교각 점검로 설치

2001. 4 . 26 교량 하부쪽 진입로 차단, 도로부 린콘크리트 타설

2001. 5. 10 린콘크리트 추가 포장
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2001. 5. 28 도로부 콘크리트 포장을 위한 철근 조립 중

2001. 6. 11 하행선 도로부 콘크리트 포장

2001. 6. 25 콘크리트 포장 양생으로 교량 차량 진입 불가

A 2 배수로 보수

2001. 7. 25 A 1, A 2 교대 배면 뒷채움 완료

중앙분리대 콘크리트 타설 완료

2001. 7.26 - 7.28 상행선 접속슬라브 설치

2001. 8. 9 A 2 앞성토 법면 작업

2001. 8. 9 - 8. 11 하행선 접속슬라브 타설

2001. 8. 27 A 1 법면 보호블럭 설치를 위한 린 콘크리트 덧씌움 완료

A 2 법면 양측 배수로 작업

상판 방수처리를 위한 준비작업

2001. 9. 1 - 9. 2 하행선 cy clic control joint 채움

2001. 9. 10 A 1 법면 보호공 작업중

교량 상판 하행선 포장 완료

교량 가드레일 설치 중

2001. 9. 25 A 1 법면 벽돌 작업 완료

A 2 가드레일 작업

2001. 9. 26 - 9. 27 상부구조 재하시험

2001. 10. 10 A 1 중앙분리대 끝단 콘크리트 다설 중 A 2 계측

2001. 10. 23 중앙분리대 콘크리트 타설 완료

가드레일 설치 완료
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부록 2. PSC Beam을 적용한 무조인트

(Integral A b utm ent) 교량 설계 지침안

2.1 설계 흐름도
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상 부 구 조 설 계

Design of Su perstructure

예비설계 및 바닥판

Prelimin ary & D eck

G eom etric Lay ou t 검토

적용 제한 조건 검토
: 평면선형, 종단선형 , 사각 및

교량연장등

평면선형을 고려한 PSC beam 배치

계획수립

PSC빔 배치에 따른 교량제원 결정,
바닥판두께, PSC beam 매입부

상세 고려

바닥판 설계

작용하중 산정

(고정하중,활하중 ,풍화중 등)

강도설계법

연속지점부 보강

연속지점부 발생 단면력

보강 검토

연속지점부 건조수축 영

향 검토

사용성 검토

균열 및 처짐검토

교각베어링 검토

반력산정 이동량 산정

교각 베어링 산정

다경

다경
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단 면 가 정

주 BEAM의 단면가정 및 제원

산출

하중 산정

주빔 , 가로격벽 자중

바닥판 및 포장 자중

활하중

PS강선 초기

긴장력 가정

긴장 적정성
검 토

프리스트레스 손실량 계산

즉시 손실 및 장기 손실

PSC BEA M 설계

단면력 산출

단면응력 산출

휨응력 합성

인장, 압축

허용응력 검토

BEA M 처짐량 산정

극한하중 작용시에

대한 검토

EN D

전단력 및 전단연결재
설 계

YES

N O

YES

N O

PSC Beam 설 계

추가 연결철근
(교대가로격벽 및 교각 )
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교 대 설 계

Design of Integral Stub

교 대 예 비 설 계

교대 형식 (난쟁이 교대 : Stub
Type)
지반조사 자료 분석

성토계획에 따른 날개벽형상 결정

말뚝 배치계획 수립

교대 단면계획 (제원 결정)

말뚝 설계

말뚝의 적정배치

허용지지력 산정

시공단계별 하중 산정

말뚝반력에 대한 지지력

검토

말뚝본체 응력 검토

(P-Y커브해석 이용)

말뚝 매입부 응력 검토

온도변위량에 대한 말뚝

응력 검토

벽체 및 날개벽 설계

Pile Cap (교대 1단 ) 설계
시공 1단계 하중 산정,
말뚝지지 연속Deep Beam
거동 설계 , 말뚝 매입부

집중응력 검토 (주응력))

교대 2단 설계 (시공2단계

하중 산정)

벽체 설계

활하중에대한 바닥판 연결

철근 설계

수동토압 산정 (수직,

횡철근)

교대 설계 하중 산정

상부 하중 반력 산정

교대구체 작용하중

교대 파일 설계하중 산정

(수량 및 제원)

Cy clic Control Joint 검토

조인트 형상 결정

예상 변위량 산정

부대시설과 연결부 상세

설계 (중분대, 연석등)
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YES

상부질량 계산

설계기준 검토

가속도 계수산정

타성지진응답 계수 산정

내 진 설계

모델링 및 해석

적절한 해석 방법 결정

교대부 배면토사 수동 저

항성 고려

직교지진력 조합에 의한

최대 탄성 지진력 산정
최대 탄성 변위 검토

모델링의 적정성

검토

N O

단 면 가 정

기능성, 안정성,
경제성 고려

상부반력 집계

하중 (자중 ,풍하중

등)의 산정

교각 설계

CO PPIN G 설계

작용력에 대한

안정성을 고려한

단면 검토

기둥 설계

지진하중 검토

P-M 상관 해석

최소 철근량 검토

Footing 설계

지지력 검토

강도설계법에 의한

단면검토

DEEP BEAM검토

교좌받침부 검토



2.2 설계 방법 및 특성

2.1 일반 사항 (General Comments)

무조인트 교량이라 함은 종래 교량 상부구조의 온도신축 변위를 처리하기 위하여 설치되는 신축이

음장치(Exp an sion Join t)를 사용하지 않은 교량형식(Join tless Brid ge)을 지칭하나, 본 설계 지침서(안)

에서는 상부구조가 교대와 일체로 연결 시공되고, 교대가 성토부와 유연성이 뛰어난 일렬의 H 말뚝

으로 지지되는 슬래브 또는 거더 형식의 교량 으로 한정하여 정의하기로 한다. 실제적으로 이같은 교

량형식은 일체식 교대(In tegral Abu tm ent) 교량이며 다양한 형식의 무조인트 교량(Join tless Brid ge)

중 특정형식의 교량을 지칭함이나 일반적으로 일체식 교대 교량은 무조인트 교량 중 가장 대표적인

교량 형식이로도 통용되므로 본 지침서에서는 일체식 교대 교량을 무조인트 교량으로 정의하여 사용

하였다.

무조인트 교량의 주된 사용 목적은 공용 교량의 유지관리 업무 수행 시, 많은 주의를 요하는 신축이

음장치와 교대 베어링에 발생하는 다양한 문제를 근원적으로 해결하는 동시에 교량 초기 건설비용

절감과 공기단축을 통한 경제성을 획득하기 위함이다. 특히 미국에서는 약 50여년전부터 각 주 도로

국(DOT)을 중심으로 교량기술을 매우 활발하게 적용하여 사용하고 있으며 몇 개 주에서는 특별한

제약조건을 규정하여 조건을 만족하는 경우, 본 공법을 교량건설 계획 수립시 최우선적으로 고려하도

록 하고 있다. 이러한 사실은 무조인트교량의 안전성, 경제성 및 사용성을 인정하고 있음을 의미한다.

국내의 경우, 교대 및 교대말뚝의 수평거동을 허용하는 본 공법에 대한 기술검증 및 활용이 없었다.

한국도로공사 도로연구소와 동아건설산업(주) 기술연구원이 공동으로 1997년부터 실용화 연구를 시작

하여 2001년 3경간 PSC Beam 무조인트교량을 완공하였다. 이를 통하여 설계 및 시공 기술을 확보하

고, 본 공법의 활용, 보급을 위한 기술 지침서 초안을 작성하여 이에 대한 검토 작업을 시행하고자

한다.

2.2 예비 설계 (Preliminary D esign)

무조인트 교량은 교대 구조형식이 일반 교량과 다르므로 교량 설계시 거동특성을 충분히 고려한 설

계가 필요하다. 즉 조인트 교량처럼 상부구조물에 발생하는 온도신축 변위를 신축이음장치를 사용하

여 분리 처리하지 않고, 상부구조와 연결된 교대를 지지하는 H 말뚝과 교대 뒷채움재료가 저항하고

남은 신축량을 접속슬래브 후방에 Cyclic Con trol Join t라 불리는 단순 형식의 신축조절장치 또는 채

움조인트를 설치하여 온도 변위를 도로 포장부에서 처리하는 개념을 충분히 반영 할 수 있는 구조물

설계가 요구된다. 구조거동을 고려한 설계개념 자체가 조인트 교량과 달리 매우 복잡한 것으로 생각

될 수 있으나 실제적으로 교대부와 관련 연결부 설계가 매우 핵심을 이루고 있으며 그 외 부분의 설

계과정은 조인트 교량과 별다른 차이점을 가지고 있지 않다. 구조물의 상세 설계 내용에 대한 각종

규정은 기술이 인정되어 활발히 상용화되고 있는 미국에서조차 정량적인 수식을 이용한 결과를 시방

규정에 반영하지 못한 부분도 있으나 대체적으로 각 도로국은 경험 및 기후 환경조건을 반영하여 지

침을 작성하여 설계에 반영하고 있다.

교량 계획 시, 다음에 해당하는 사항에 대하여 예비설계 단계에서 충분한 사전 검토를 실시하여 무
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조인트 교량의 적용 가능성에 대한 판단하도록 한다. 무조인트 교량 설계시 아래에 규정된 이외의 사

항은 도로교 표준시방 규정과 한국도로공사 설계기준에 따른다.

1) 적용제한 조건 검토 (Lim itation s)

① 교량 총 연장길이(Total Len gth) : 상부구조에서 발생되는 온도 변위량이 과다 할 경우 교대,

말뚝, 말뚝머리보강부분 등에 과다한 변위 및 응력 발생이 가능하므로 교량 총 연장길이에 대

하여 다음과 같이 적용제한 조건을 규정한다.

콘크리트 교량 (PC 구조물 포함 ) : 120m

강교량 : 90m

② 교량 사각(Skew ) : 교량사각(교축직각방향과 교대가 이루는 각)이 큰 경우에는 양측 교대 배면

에 작용하는 토압력의 분력 영향으로 상부슬래브가 회전 변위할 가능성이 존재하며, 동시에

교대 배면에 발생하는 토압력은 말뚝에 조합응력으로 작용하므로 사각은 30。를 초과하지 않

도록 한다.

③ 평면 곡률(Cu rv atu re) : 교량 선형조건 상 곡률이 크게 존재하는 경우 상부구조에 발생하는 실

제적 온도변위의 방향을 정확하게 밝히기가 어렵고 이로 인하여 양측 교대 조건에 큰 차이가

발생 가능하므로 곡률반경 2000m (평촌1교 기준)이 안되는 교량에서의 적용은 불가하다.

④ 종단선형(Profile Grade) : 무조인트 교량은 거동 특성상 양측 교대조건이 가능한 동일한 조건

으로 계획하는 것이 바람직하므로 교량 종경사는 3 %를 초과하지 않도록 한다.

⑤ 말뚝 : 무조인트 교량은 교대를 지지하는 H 말뚝의 유연성을 사용하므로 교대 형식은 말뚝기

초를 사용하여야만 하고, 말뚝은 지반속에 최소 6m 이상 근입되어 선단 지지되어야 한다.

⑥ 지반조건 : 무조인트 교량은 연약지반 및 기초 침하가 우려되는 지역에서는 사용 할 수 없다.

⑦ 부력 : 홍수위가 높아 상부구조의 침수가 우려되는 지역에서는 사용이 불가하다. 이는 무조인

트 교량 특성상 침수시 부력이 발생하여 구조물에 치명적인 손상을 유발할 수 있기 때문이다.

2) 교량배치계획 검토 (Geom etric Lay ou t)

① PSC Beam 배치 계획 수립시 상구부조의 하중을 하부구조로 고르게 전달할 수 있도록 구조물

계획을 수립한다.

② 교대 1단 PSC Beam 배치시 교대면과 접촉하는 PSC Beam 하면의 중심점과 교대를 지지하는

H 말뚝의 중심점이 가능하면 최대한 일치하도록 한다.

③ ②항과 같이 배치된 H 말뚝 사이에 설치하는 말뚝 간격은 말뚝최소중심간격인 2.5D이상(D :말

뚝직경)으로 배치하도록 한다.

④ 일체형 증분대를 사용하는 교량에서는 외측 슬래브의 지간증대로 기준 Beam 간격이 변화되므

로 이의 영향을 고려한 교량 계획을 수립한다.

⑤ Beam 배치작업은 추후 교대 철근배근 작업을 고려하여 배치하도록 하며 특히, 곡률반경이 존

재하는 교량인 경우 철근 겹이음 위치 및 연장길이와 각 사용 철근의 피복두께가 시방규정을

만족할 수 있도록 한다.

2.3 설계하중 조합 (Load Combinations)

① 무조인트 교량 설계시 사용되는 하중 조합은 도로교 표준시방 내용에 의거한다.

② 상부구조에 발생하는 온도신축 변위량을 산정하기 위한 교량 재료에 따른 온도팽창계수와 최
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대온도변화 폭은 도로교 표준 시방에 규정된 내용을 적용한다.

③ 말뚝 설계를 위한 작용하중을 산정시 활하중은 충격계수의 영향을 포함한다. 단 충격계수 산정

시 사용되는 지간길이는 교량 측경간의 길이를 사용하도록 한다.

2.4 일반 설계 특성 (General D esign Characteristics)

1) 성토 사면

① 교대 법면 성토부 설계기준은 한국도로공사 설계 제 규정에 따른다.

② 교대 전면으로는 폭 1m 소단을 배치하며 PSC Beam과 소단의 형하 간격은 최소 70cm 이상을

확보하도록 한다.

2) 교대 1단(Pile Cap )

① 교대 1단은 무조인트 교량의 시공단계(Con stru ction Stage)에 따른 콘크리트 구체이며 설치 목

적은 제작 완성된 PSC beam이 시공 중 거치되는 역할을 하며, 향후 교대 벽체를 이루는 부

분으로 상부로부터 전달되는 모든 하중에 대하여 충분한 저항력을 가지도록 설계하도록 한다.

② H 말뚝 머리부분이 콘크리트 구체에 매입되는 최소 깊이는 1.0D 이상으로 한다. 교대 1단과

말뚝머리 결합부는 시공 중 또는 향후 공용 중에 집중 응력이 발생하므로 이에 대한 말뚝머

리 보강 구조검토를 실시하여야 하며, 응력집중을 해소하기 위한 배력철근을 설치한다.

③ PSC beam이 거치되는 교대 1단 상면의 접촉면은 PSC beam의 cam ber를 고려하여 적정 기울

기를 가진 고른면(Sm ooth Su rface) 처리와 그 외의 면은 거친 면 처리를 도면에 상세히 표기

한다. 이때 PSC Beam 하면에 설치되는 비보강 패드 설치면 Elevation을 별도 표를 이용하여

제시하도록 한다. 교대 1단 상면에 빔 거치를 위한 p ed estal block을 설치하는 방안을 사용하

여도 무방하나 정확한 Elevation을 제시하도록 한다.

④ PSC Beam이 거치되는 면에는 적당한 두께의 비보강 고무판(Elastom eric Pad)을 사용하여

Beam 배치시 교대 1단과의 접촉으로 인한 파손을 방지하고 상부 하중을 고르게 전달하도록

한다.

⑤ Cap p in g 부의 철근량은 추후 교대 벽체가 온도변위로 발생되는 토압에 대하여 충분한 저항력

을 발휘하도록 횡, 수직방향 철근을 배근하며 동시에 균열제어를 충분히 할 수 있어야 한다.

3) 교대 2단(교대 벽체)

① PSC Beam 제작시 단부에 매입 설치된 가로보 연결철근은 교대 벽체를 구성하는 철근과 용접

연결 실시하도록 하며 교량 배치 계획(곡률 및 선형 등)에 따라 정확하게 연결이 가능하도록

위치를 표기한다.

② 교대 배면과 상부 바닥판을 연결하는 연결철근(Com p osite Action Rebar)은 추후 활하중에 대

하여 합성작용 역할을 수행하므로 작용 활하중으로 발생하는 부모멘트에 대하여 설계를 실시

한다.

③ 교대 벽체는 상부구조물 신축량에 의해 발생할 수 있는 교대 뒷채움 토압에 대하여 충분히 저

항할 수 있도록 설계하여야 한다.

④ 접속슬래브 받침부와 측면부는 접속슬래브와 교량이 일체화될 수 있도록 거친면 처리를 실시

한다.

⑤ 접속슬래브와 연결되는 힌지철근 (Ap p roach tie bar)을 배근하여 추후 공용 중 발생 가능한 교
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그림 A3.11 H형강 말뚝 선단부의 덧대기 보강 상세도
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대 뒷채움부 침하로 인한 접속슬래브 연결부 손상을 최소화하도록 한다.

⑥ 그 외의 설계규정은 한국도로공사 설계 표준도면 규정을 준수토록 한다.

4) PSC 빔

① PSC beam은 한국도로공사 표준도면에 규정된 제원을 사용한다.

② 다경간 무조인트 교량의 경우 교대와 연결 매입되는 PSC beam의 단부에는 도로공사 표준도면

에 기재되어 있는 베어링 설치를 위한 매입 Up p er p late를 설치하지 않고 제작한다. 교대에서

는 비보강 탄성패드를 임시 거치용으로 사용하기 때문이다.

③ PSC beam 단부에는 교대와 일체화, 교각에서는 거더간의 일체성 확보를 목적으로 하는 연결

철근을 PSC beam 제작시 미리 매입 배치하여 추후 용접연결을 실시토록 한다.

5) 가로격벽 설계

PSC Girder의 가로격벽 및 교각 연속부에 배치되는 가로 격벽의 설계는 한국도로공사 표준도면

내용을 준수한다.

6) Bearin g 및 전단 블록배치

① 다경간 교량의 경우 교각에 사용되는 베어링으로는 양방향 이동베어링을 사용하도록 한다. 횡

방향(교축직각방향) 고정 베어링 설치가 필요한 경우 지진력에 충분한 저항을 할 수 있도록

배치하여도 무방하나 교각 내진 전단블록(Seism ic shear key)을 설치하여 내진과 횡변위에 대

한 저항을 동시에 수행하도록 하는 방안에 대한 검토를 실시하여 구조물에 유리한 안을 채택

하도록 한다.

② 교각 베어링 설치면은 하부 p late를 무수축 모로터를 이용하여 설치하여 Elev ation을 조정하는

방법과 하부 p late를 설치하지 않고 탄성받침을 교각 콘크리트 타설 최종면에 직접 설치 후

PSC Girder를 위에 거치 하는 방안을 사용할 수 있다.

7) 부속 구조물 (연석 및 접속슬래브, Cyclic Control Join t)

① 접속슬래브는 외기 온도 변화에 따라 반복적인 수축, 팽창을 하게되므로 접속슬래브와 거동을

같이하는 연석 및 중앙분리대에도 변위를 적절히 처리할 수 있도록 설계한다.

② 접속슬래브 끝단에 설치되는 Cyclic Control Join t는 교량에서 발생되는 변위를 흡수할 수 있도

록 설계하며, 시공 및 경제성을 고려하여 선정하며 필요시 교량 종, 횡구배를 고려한 배수처

리 계획을 수립한다.

③ 접속슬래브가 거치 되는 지점에는 향후 공용 중 침하를 방지하기 위하여 충분한 강성을 지닌

받침 슬래브를 배치하도록 한다.

④ Cyclic Control Join t는 공용 중 발생되는 온도 변위를 충분히 처리 할 수 있는 여유능력(유간)

을 가지도록 한다.

8) 날개벽 설계

① 날개벽의 형상은 U형(Tu rn back)을 사용하도록 한다.

② 날개벽 형상은 교량 선형조건과 상부구조물 신장량에 따라 발생하는 교대 배면 수동토압을 최

소화할 수 있도록 설계한다.

③ 날개벽 설계시 작용하는 수동토압, P p은 직사각형 토압 분포식을 적용한다. 즉,
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총 수동토압력 : P p = p p H

수동토압 : p p =
p R ank in e

p

6
=

H t an 2(45 +
2 )

6

여기서 : SB-3의 내부마찰각

H : 교대저면에서 접속슬래브가 교대에 거치되는 위치까지의 높이

: SB-3의 단위중량

④ 날개벽의 제원은 가능한 최소화 하도록 한다.

2.5 말뚝 설계 및 시공관리 방안

① 말뚝의 횡방향 단면검토는 비선형 p-y 거동해석으로 말뚝의 횡방향변위와 응력 등을 검토한다.

② 항타관리기준은 한국도로공사 고속도로 전문시방서 기준에 준하되, 동재하시험 본수를 상하행

선을 포함해서 교대 당 2본씩 실시한다. 그리고 가능하면 연직방향 하중전이시험을 실시하여

주면과 선단지지 거동을 파악하는 것이 좋다.

③ 말뚝이음부는 말뚝머리부분에서 아랫방향으로 7m 이내에, 말뚝선단부분에서 말뚝머리방향으로

5m 이내에 설치해서는 안된다. 그리고 말뚝이음을 실시하는 모든 말뚝에 대해 UT(초음파 탐

상법)시험을 실시하여야 한다.

④ 말뚝항타시, 지표면 부근에서 웹과 플랜지에 발생하는 함몰부에 모래를 무다짐으로 채운다.

2.6 구조 Model (대폭 보강 필요 ) :2차원 Model 반영여부

① 상부 바닥판 설계에 적용되는 설계방안은 일반 PSC beam을 이용한 교량 설계 방법을 적용한

다. 즉, 교량 고정하중에 대한 상부 바닥판 설계는 단순보 개념을 적용하여 구조해석을 실시

하며 이에 대한 설계를 실시한다.

② 상부 바닥판과 교대 연결 지점부에 발생되는 부모멘트는 완성구조물에 대한 활하중 재하를 통

하여 산정하도록 한다.

③ 교대 Cap (교대 1단)에 발생하는 응력을 검토하기 위한 모델은 평면응력 해석을 통하여 발생되

는 응력에 대하여 안전도를 확인하도록 한다.

④ 교량 구조물의 온도 변위 산정을 위한 구조해석 모델은 2차원 Fram e 해석을 실시하여도 무방

하나 사각이 큰 교량 (25。이상)의 경우는 3차원 m odel을 이용하여 사각의 영향을 충분히 고

려한 구조해석을 실시하도록 한다. 단 말뚝과 교대 연결부의 경계 조건은 말뚝머리 고정으로

한다.

2.7 내진 설계 (Seismic D esign)

① 다른 종류의 교량에서와 동일하게 내진 해석의 주목적은 구조물의 하중-변위 관계 (Force -

Disp lacem ent)를 정확하게 파악하여 이를 반영한 설계를 실시하기 위함이다.
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② 무조인트 교량은 기본적으로 다중모드 해석을 실시하도록 한다. 3차원 뼈대구조 모델링은 도

로교 표준 시방내용에 따라 실시하며 상부구조와 교각 및 교대 연결부의 경계 조건은 설계

내용에 따라 설정한다. 특히 교대부는 지진하중에 대하여 종, 횡변위가 가능하도록 경계조건

을 주어 작용력이 적절히 분산되도록 하여 최대한 실거동을 반영하도록 한다.

③ 지진력 작용시 벽체 후면에 작용하는 수동토압은 적절한 압축 스프링 강성으로 모사한다. 이

는 스프링 강성이 크게 산정되는 경우 지진하중 작용시 교대가 작용하중에 대하여

Over-stiffen in g 한 경우 교각으로 분산되는 지진력이 작게 산정되어 교각 설계가 보수적이지

못할 수 있기 때문이다.

④ ③항에서 지적된 바와 같이 지진력에 의하여 발생되는 수동토압의 영향을 고려하기 위하여

필요한 스프링 강성의 산정은 내진해석 결과에 큰 영향을 미치게 되므로 교량에 작용하는 지

진력에 따른 발생 변위의 관계를 고려한 해석이 필요하다. 즉, 지진력 작용시 허용 변위를 결

정하여 산정 수동토압 스프링의 크기를 가감하여 내진 해석 결과를 주의 깊게 설계에 사용토

록 한다.

⑤ ④항의 설정 변위를 초과하지 않는 탄성 지진력에 대한 교량 구조물의 연결부 및 교각 내진

설계를 실시한다. 이 방법을 사용함으로써 교각부에 대한 보수적인 내진 설계를 실시할 수 있

다.

⑥ 내진해석에 따라서 횡방향 하중에 대한 대책이 필요한 경우, 교각부에 내진 전단 블럭

(Seism ic Sh ear Key)을 설치할 수도 있다.

2.8 상세 설계 (D etailed D esign)시 고려사항

1) 말뚝 설계 및 작용하중

① 말뚝에 작용하는 하중은 도로교 표준 시방규정에 따라 산정하나 교대구조형식을 고려하여 활하

중의 영향이 상부구조, 교대와 일체를 이루고 있는 말뚝에 하중 분산효과 없이 직접 영향을 미

칠 수 있으므로 단순교의 경우 지간장, 다경간 교량의 경우는 측경간 길이를 적용한 활하중 충

격계수를 산정하여 하중 산정시 사용하도록 한다.

② 말뚝 횡방향 하중에 대한 설계는 도로교 표준시방에 규정된 최대 외기 온도변화에 의하여 발생

되는 상부구조의 온도 변위값이 말뚝머리에 수평변위로 작용하는 경우 이때 발생하는 말뚝 최

대 응력에 대한 검토를 실시한다.

③ 무조인트 교량의 교대지지 말뚝은 압연 H 형강 말뚝만을 사용하도록 하며, 안전성을 고려하여

말뚝 연직 지지력 산정시 선단 지지력만을 고려하여 계산하며, 이때 선단지지 단면은 H형 단면

에 대한 폐색단면을 사용한다(구조물 기초 설계 기준에 의거).

④ H형 말뚝은 가능한 고강도 강을 사용하여 경제성과 안전성을 확보하도록 한다.

⑤ 교대 말뚝 배치는 상부구조 온도신축 이동 방향에 대하여 H 말뚝의 약축을 직각으로 배치하며,

군말뚝 효과가 발생하지 않도록 말뚝간의 간격을 최소 2.5D (D :말뚝직경) 이상을 확보한다.

⑥ 지반조사 결과에 따라 교대 말뚝은 최소 6m 이상 지반속에 근입되어 선단지지 되는 조건을 반

드시 만족하여야 한다.

⑦ 말뚝이음과 말뚝선단보강과 관련된 상세도면이 설계도면에 별도 표기되어야 한다.

⑧ 그 외 규정되지 않은 조건은 도로교 표준시방 내용에 의거한다.

2) 말뚝 머리 매입 상세
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① H 말뚝머리는 교대 Cap 콘크리트에 최소 1D 이상 매입되어야 하며, 말뚝머리 변위에 따라 콘

크리트 Cap 내부에 발생 가능한 최대응력에 대한 검토가 필요하다.

② 교대 Cap 말뚝 매입부에 작용력에 의한 집중 응력의 영향을 최소화하기 위하여 말뚝 주변에

응력 분산 목적을 위한 철근을 적절히 배치한다.

3) 말뚝머리 Cap (교대1단)

① 교대 Cap은 수동토압의 최소화를 위하여 단면 제원은 가능한 최대 높이 2m , 폭은 1m를 초과

하지 않도록 단면 계획을 수립한다.

② 교대 Cap은 상부구조에 작용되는 하중을 말뚝으로 전달하기 위한 콘크리트 구체로써 상면에

거치되는 PSC beam과 추후 바닥판 콘크리트 및 상부 부속구조물의 고정하중에 대하여 충분한

저항을 할 수 있도록 주철근을 배치하도록 한다. 구체 단면 해석은 깊은보(Deep Beam ) 설계를

하여 구체 상 하단에 주철근을 배근한다. 주철근은 가능한 교대 Cap 폭 1m 내에 등간격 배치

를 위하여 철근 지름이 큰(D29) 철근 사용이 바람직하다. 이는 또한 구체 중앙에 위치하는 H

형 말뚝과의 배근 작업시의 간섭문제 해결 및 철근 피복두께를 확보 할 수 있기 때문이다.

③ 건조수축 및 수화열 균열제어를 목적으로 하는 충분한 양의 배력철근을 배치토록 하며 콘크리

트 구체내부 말뚝 머리부에 발생 가능한 집중 응력의 크기를 파악하기 위한 2차원 평면응력

해석 실시를 권장한다.

④ 교대 Cap 콘크리트 구체에 수직 배근 철근은 향후 교대 벽체(2단)와 일체(Mon olith ic) 시공을

보장하기 위한 충분한 겹이음 길이를 확보하여 노출시킨다.

4) 교대벽체 (교대 2단)

① 교대 벽체 후면에서 상부 바닥판과 연결되는 철근은 상부구조에 작용하는 활하중으로 발생되

는 부모멘트에 저항하도록 설계한다. 이때 상부 바닥판으로 연장되는 길이는 시방규정에 따라

충분한 부착강도를 발휘 할 수 있도록 한다.

② 벽체 상단에는 교대 Cap에 배근된 주철근의 양과 동일한 철근을 배근한다.

③ PSC Beam 후면에 배근되는 수직 및 수평철근은 시방규정을 만족하는 충분한 피복두께를 확

보하여야 하며 특히 사각이 존재하는 경우 이를 고려한 PSC beam 배치를 실시한다.

④ 교대 벽체에 배근되는 철근은 최대 수동 토압 작용시 PSC beam을 지점으로 하는 연속보의 개

념을 적용하여 철근량을 산정한다.

⑤ 접속슬래브가 위치하는 받침 브라켓에는 접속슬래브와 교대를 일체화하는 연결철근을 매입 배

근하며 접속슬래브에 장기적인 침하가 발생할 경우 이로 인한 교대 연결부의 파손을 최소화하

기 위하여 힌지 역할을 수행할 수 있는 형상의 힌지 철근을 배근하도록 한다.

5) PSC Beam

① 무조인트 교량에 사용되는 PSC beam은 한국도로공사 표준도에 따라 제작한다. 단, PSC beam

과 교대 연결 매입부에서 완벽한 일체성을 보장하기 위하여 PSC Beam 단부 측면에 가로격벽

연결철근을 추가한다. 가로격벽 연결철근은 교대 철근과 도로공사의 용접 연결 방법을 사용하

며 이때 빔 배치계획에 따라 충분한 피복두께를 확보 할 수 있도록 배근 위치를 결정한다.

② ①항에 추가하여 PSC Beam 양 단부에 추가철근을 배치하여 구조물 연결부 일체성 확보에 도

움이 되도록 한다. 다경간 교량의 경우 교각에서는 마주보는 PSC Beam 단부에 추가철근을 배

치하여 설계하여 교량 상부구조가 온도 수축시 교각연결부에 발생 가능한 인장력을 바닥판과

동시에 분담하는 역할을 수행하도록 한다.
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③ ②항과 같이 연결추가 철근의 배치가 어려운 경우, 교각 지점부 기존 가로 격벽 철근을 이용하

여 일체성을 확보하는 방안을 사용하도록 한다.

6) 신축조절장치(Cyclic Control Join t)

① 교량과 일체 연결된 접속슬래브 후면과 콘크리트 포장도로에서 이에 접속되는 완충슬래브 사

이에는 교량 상부구조와 일체로 되어있는 접속슬래브로 전달되는 온도신축 변위를 처리하기

위한 일종의 신축조절장치(Cyclic Con trol Join t)를 설치한다. 설치되는 Cyclic Contro Join t는

설치가 간편하고 유지관리가 용이한 형태를 사용하는 동시에 전달되는 온도신축 이동량을 충

분히 처리할 수 있어야 한다.

② Cyclic Control Join t는 도로 성토부에 위치하므로 신축 이음장치의 지점침하 및 이로 인한 접

속슬래브의 침하로 인한 파손을 방지하기 위하여 Cyclic Control Join t가 위치하는 부분의 강성

을 증대시키기 위하여 콘크리트 받침 슬래브를 설치한다. 또한 사용되는 Cyclic Control Join t

에 누수 가능성이 존재하는 경우 이를 고려한 배수 장치 계획을 설치한다

③ Cyclic Control Join t의 형식으로는 단순 채움조인트(Plu g Join t)의 사용이 시공성과 경제성이

우수하나 접속슬래브의 변위를 처리할 수 있는 모든 형식의 사용이 가능하다.

7) 접속슬래브 (Ap p roach Slab)

① 접속슬래브의 제원과 각종 관련 규정은 한국도로공사 표준도면 내용을 따른다.

② 한국도로공사 표준도면 내용 중 접속슬래브와 교량 상부구조 연결부분은 이미 언급한바와 같

이 적절한 힌지 철근(Ap p roach Tie Bar)을 사용하여 일체성을 확보하도록 한다.

③ 접속슬래브 콘크리트 타설시 주의 사항은 설계도면에 반드시 명시하도록 한다.

④ 접속슬래브 하면에는 반드시 PE막(Polyethylen e Sh eet)을 2겹 배치하여 접속슬래브로 전달되는

신축이동이 원활하게 되도록 한 후 콘크리트가 타설 되도록 명시한다.
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부록 3. 무조인트 교량의 시공 및 유지관리 지침

3.1 무조인트 교량의 개념

3.1.1 무조인트 교량의 정의

무조인트 교량이란 교량 전체에 신축이음장치(exp an sion join t)를 두지 않고 상부구조를 교대에 매

입시켜 일체구조 형식의 교량을 말한다(그림 A3.1 참조). 이 형식의 교량은 두가지 이름으로 불리어

진다. 조인트가 존재하지 않는 교량이므로 무조인트 교량(join tless brid ge)이라고 불리거나, 상부구조

와 말뚝의 교대가 일체로 구성되어 있으므로 일체식 교량(in tegral abu tm ent brid ge)이라고도 불린다.

(a) 일반조인트 교량 (b) 무조인트 교량

그림 A3.1 일반조인트 교량과 무조인트 교량의 비교

3.1.2 무조인트교량의 특징

무조인트 교량은 상부구조와 교대가 일체식으로 연결되어 상부구조의 온도변화에 의한 신축을 일

렬로 시공된 말뚝이 유연한 거동을 함으로써 조절하는 교량이다. 교각은 말뚝기초 또는 직접기초의

형식을 취하며 상부구조가 이동베어링으로 교각과 분리된 단순 또는 연속교량 형식을 취한다. 이런

구조적인 특징으로 말미암아 무조인트교량은 교대지점에 신축이음장치가 존재하고 고정지점 혹은 이

동지점을 사용한 단순 또는 연속교량의 형식을 취하는 일반 조인트 교량에 비해서 몇 가지의 장·단

점을 가진다.

3.1.2.1 설계의 단순성

연속교 형식을 취하는 일체식 교대 교량의 교대가 일렬 말뚝으로 지지되어 있으며 교각 지점부에

서 상부구조가 이동 베어링으로 분리되어 있는 경우, 설계 및 구조해석시 이러한 구조형식은 경우에

따라 1개의 수평부재와 2개 또는 그 이상의 수직부재를 갖는 뼈대 구조물(fr am e stru ctu re)로 생각할

수 있다. 구조계산 수행시 이러한 뼈대 구조물의 강성계수를 이용하여 분배계수(d istribu tion factor)를
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계산하며, 수직부재는 수평부재에 비하여 매우 유연하여 수평부재는 지지점을 가진 보로 가정할 수

있을 것이다. 결과적으로 교대와 상부구조의 연결부 설계를 제외하고는 일체식 교대 교량의 뼈대구조

물 효과(fram e action)는 상부구조에 작용하는 수직하중에 대한 구조거동을 고려시, 그 영향을 무시하

여도 될 만큼 작다고 볼 수 있다.

또한 무조인트 교량의 설계 시에는 교대와 교각의 횡, 종방향 하중 저항에 관련한 설계를 일반적으

로 실시할 필요가 없다. 이는 강성이 매우 큰 상부구조가 교대와 직접 연결되어 있으며 교대는 다시

제방에 의하여 구속되므로 작용하중은 제방으로 전달되어 처리된다. 교대과 상부구조를 연결함으로

발생 가능한 2차응력 효과(secon d ary effect : 건조수축, 크리이프, 수동토압 등)를 충분히 고려하여 설

계를 실시하며 교대 날개벽은 수동토압에 저항할 수 있도록 보강설계가 필요하다. 교각 설계에 있어

서는 대부분 발생하는 상부구조의 수평하중을 교대가 부담함으로서 교각 위에서 작용하는 수직력(사

하중 및 활하중)과 교각에 직접 작용하는 수평력(하천 유속으로 인한 하중, 또는 교각 매입으로 인한

토압 등)만을 고려하면 된다. 그러나 이러한 하중의 영향은 매우 작으므로 실제로는 일체식교대 교

량의 교각 설계시에는 수직력만을 고려한 설계가 실시된다.

3.1.2.2 상부구조 신축이음 장치 불필요

무조인트 교량의 가장 중요한 특성 중에 하나가 바로 상부구조의 온도신축을 위한 조인트가 존재

하지 않는다는 점이다. 본 특성을 충분히 이해하기 위하여 교량의 이동 조인트의 문제점에 대하여 간

단히 언급하면, 상판 조인트는 슬라브의 오염물질을 통과시키는 역할을 하고 광범위하게 상판 신축이

음부의 하면에 부식 및 노후화를 촉진시킨다.

또한 상판의 신축이음부는 신축으로 발생되는 압력에 매우 취약하다. 신축이음부와 연결 시공된 슬

래브 부위는 온도 상승에 따라서 팽창을 하게 되며 이러한 신장은 조인트의 유격을 감소시켜 일단

유격이 감소하게 되면 계속하여 증대되어 작용하는 압력은 교대배면과 교좌위치에 균열을 발생시킨

다. 그러므로 교량에 이러한 신축이음부를 제거할 수 있는 대책이 마련된다면 이로 인해 소요되는 인

적, 물적 자원을 절약할 수 있으므로 유지관리에 있어서 많은 이점을 확보할 수 있을 것이다.

또한 조인트의 제거는 부가적으로 차량 주행시 사용자에게 보다 안락한 승차감을 느낄 수 있을 뿐

만 아니라 구조물에 발생하는 충격하중이 감소되므로 여러 측면에서 이점을 얻을 수 있다.

3.1.2.3 종방향 하중 저항력

일체식으로 건설되는 교량에서 온도변화에 의한 포장부의 종방향 하중 또는 압력은 교량상부구조

와 상대적으로 단면적 차이가 많은 접속 슬래브를 통하여 전달되기 때문에 접속슬래브에서 높은 응

력을 유발하여 국부적 파쇄 및 좌굴이 발생할 수 있다. 일체식 교대 교량은 종방향 하중에 대하여 충

분한 저항능력을 갖추고 있으며 접속 슬래브와 포장과의 경계면에 간단한 응력해소 조인트(p ressu re

relief join t)를 설치함으로써 이 같은 문제를 감소시킬 수 있다.

3.1.2.4 시공기간의 단축

다음과 같은 시공 요인으로 인하여 일반 조인트 교량과 비교시 공기단축면에 상당한 우수성을 갖

는다.

제방설치 : 구조물의 설치 전 제방작업을 실시하므로 일반조인트 교량보다 많은 작업이 단순화

되어 기능을 요하는 작업이 많이 생략된다. 따라서 간단히 대형 토공장비와 다짐기를 사용하여
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제방을 축조할 수 있으므로 작업인력의 필요성이 많이 줄게 된다.

물막이공 최소화 : 일반적으로 무조인트 교량의 경우 교대의 위치는 사용되는 구조형식 때문에

옹벽식 교대 교량보다 제방의 상단에 위치하게된다. 따라서 교대 굴착 및 말뚝관입 작업이 제방

의 최상단부에서 실시될 수 있으므로 물막이 및 배수작업이 없이도 공사가 가능하다. 또한 기초

시공시에도 기존의 일반 조인트교량의 교대 크기보다 현저히 줄기 때문에 교대의 자중이 감소

되어 소요말뚝의 지지력이 감소한다. 따라서 교대를 지지하는 말뚝의 갯수가 줄어들고 이에 필

요한 절대공기를 고려시 단기간에 공사가 진행될 수 있다. 추가로 말뚝 캡핑(cap p in g)부 및 상

부구조 공사는 하천 수위와 관련 없이 공사를 빠르게 수행할 수 있다.

굴착의 최소화 : 일반적으로 교대를 시공하기 위하여 굴착하여야 하는 깊이는 약 60∼90cm를

초과할 필요가 없다. 이는 현재 일반적으로 교대의 시공방법인 교대가 세워질 부분의 토사를 모

두 굴착 후 말뚝 및 교대구조물 공사를 실시하고 노면까지의 뒷채움 작업을 하는 것이 아니라,

우선 교대 제방부 성토를 실시하여 다짐을 한 후 기초와 교대부를 시공할 수 있다. 이러한 시공

순서는 기존의 방법에 비하여 토공작업에 걸리는 공기를 월등히 줄일 수 있으므로 유리하다.

수직말뚝 : 미국의 무조인트 교량의 시공실적을 조사하여 보면, 일반적으로 교대 말뚝은 일정한

간격으로 일렬 시공한다. 이는 온도 팽창 및 수축으로 발생하는 상부구조의 종방향 변위를 교대

말뚝이 쉽게 받아 줄 수 있도록 하는 개념인 것이다. 다시말해 교량의 종방향 변위를 말뚝의 유

연성을 이용하여 허용하는 개념인 것이다. 따라서 교대부 말뚝은 여러 종류의 말뚝 중 유연성을

최대로 보장할 수 있는 H 말뚝을 주로 사용하고 있으며 교량 종방향을 기준으로 약축으로 시공

을 실시하기도 한다. 상대적으로 일반 교량의 교대 말뚝은 다열 또는 경사 말뚝로 시공되는 경

우가 많다. 장지간 무조인트 교량인 경우에는 교대뿐만 아니라 교각의 유연성도 이용하는 경우

도 있으나 이러한 방법은 아직 널리 사용하고 있지 않으며 현재 일반적으로 중·소형 교량에

무조인트 교량을 적용할 경우 교각의 기초형식은 일반교량과 동일하게 사용하면 된다.

거푸집 형상의 단순화 : 무조인트 교량의 교대 Cap p in g은 주로 사각형 형상을 가지며 제원 또

한 기존 옹벽식 교대보다 현저히 줄어들기 때문에 부대적으로 거푸집공사 및 노동인력을 절감

할 수 있으므로 경제적으로 많은 이점을 가져온다.

적은 시공조인트 : 무조인트 교량은 이미 설명한 바와 같이 교대부의 제원 감소로 인하여 적은

횟수의 콘크리트 타설과 이에 따른 양생기간을 요하므로 옹벽식 벽체교대보다 시공 조인트의

수가 적게 된다. 대부분의 무조인트 교량의 교대부는 4회 정도의 타설 기간을 요하며, 말뚝

Cap , 연결부 연속처리, 상판, 접속 슬래브 공사의 경우 각 1회의 콘크리트 타설을 필요로 하게

된다. 단지간 무조인트 교량의 경우는 콘크리트 타설에는 2회 정도의 콘크리트 타설 기일을 요

하며 둘째날의 타설의 경우는 독립적인 접속 슬래브의 타설을 할 수 있다. 일반 교량의 경우와

비교시 콘크리트 타설은 4~5회를 필요로 하며 이후의 양생기간을 비교할 경우 매우 공사기일의

차이를 보여준다.

부재 요소의 최소화 : 앞서 기술한 바와 같이 무조인트 교량은 고정, 이동베어링과 상판 조인트

의 부속물이 필요 없으며 따라서 부속물의 설치까지 걸리는 기간을 생략할 수 있다.
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허용 시공오차 : 조인트 교량의 정밀 시공을 요구하는 부분이 무조인트 교량에서는 필요 없게

된다. 예를 들면 교좌장치 설치를 위한 높이, 경사, 교좌위치의 확보등은 일반 조인트교량과 같

이 더 이상 중요한 사항이 아니다.

기존 구조물의 제거작업 최소화 : 기존의 옹벽식 교대 교량을 연속 무조인트 교량으로 대체하는

경우, 새로운 교량은 기존교량을 완전히 철거하지 않고 시공이 가능하다. 무조인트 교량 시공시

하상의 교대를 철거하지 않고도 공사가 가능하므로 철거작업을 위하여 기존에 실시했던 물막이

공사 등의 부수적인 작업들이 생략된다.

단순한 교좌 위치 : 교좌장치의 시공은 상당수준의 인력과 기술 및 정밀성을 요하는 공사라 할

수 있다. 실제로 탄성고무받침(elastom eric) 베어링을 설치하는 P .S.C Beam의 하면은 교량의 횡

방향 기울기 및 종방향 기울기, 프리스트레싱에 의한 캠버(cam ber) 및 크라운(crow n)을 맞추기

위하여 보의 하면, 베어링의 밑면, 교좌위치 등에 대하여 기하학적인 불규칙성을 만족하기 위한

보정작업이 필요하다. 그러나 이러한 모든 작업을 수행 한 후에도 시공조건을 만족시키지 못하

여 끼움재 등을 이용하여 문제를 해결하는 경우가 빈번히 발생하고 있다. 그러나 무조인트 교량

은 교대부의 경우 특별한 교좌의 위치가 필요하지 않으므로 위와 같은 작업이 불필요하게 된다.

단지 상부구조(예를들어 보, 주형, 상판슬래브 등)와 교대를 콘크리트로 일체화하기 위하여 타설

전에 고정시킬 수 있는 장치(일반적으로 볼트를 사용함)가 필요한다.

3.1.2.5 스팬 (Sp an ) 비율의 넓은 선택 범위

단부지간과 중앙지간의 비율(Le/ Lc)은 대부분의 연속교량 형식은 0.75~0.8 정도에서 합리적이고 안

정적인 설계 및 시공을 실시 할 수 있다. 이 값은 일반적으로 많이 사용되는 비율이며 때때로 교량

시공 조건상 더욱 작은 값의 사용이 요구된다. 예로서 0.6의 비율이 필요한 조인트 교량의 경우는 상

판 콘크리트 타설시의 보의 들림을 방지하기 위한 조치가 필요하다. 이와 같은 절차는 때때로 매우

어렵고 복잡하며 추가적으로 상당한 비용이 발생하는 경우가 있다. 반면에 무조인트 교량은 상부구조

가 교대와 일체로 시공되므로써 상승력에 대하여 구조물의 자중이 상승력에 대하여 저항을 함으로써

지간비율을 0.5까지 기본적인 설계개념의 변화없이 적용 가능하다. 예로써, 도로가 협소한 곳에 오버

브리지(overbrid ge)를 시공할 때 도로 중앙부에 교각을 세울 수 없는 경우에 대하여 적용할 수 있는

이점을 가지고 있다.

3.1.2.6 내진성

무조인트 교량의 양쪽 교대는 상부구조와 함께 고정되어 있어 지반과 동시에 거동함에 따라 상대

변위가 적어 지진하중에 대하여 기존 조인트 교량보다 유리하다. 그리하여 지진 활동이 매우 활발한

지역에서 타교량 형식보다 적용성이 뛰어나 미연방도로국(FH WA) 또한 그 활용을 적극적으로 권장

하고 있다. 교대 배면토와의 상호작용은 기초를 통하여 전달되는 상부구조의 종방향 지진거동을 감소

시키는 역할을 하는데, 60m 이하의 교량에 대한 실험 결과 상부구조의 종방향 모드에 대하여 15 %

정도의 감쇄작용을 함이 밝혀졌다. 또한 일반 조인트 교량과의 지진거동을 비교하면 가장 위험한 상

황인 낙교에 대한 여용성이 매우 크며 이는 실제 미국 캘리포니아 주의 지진 피해 조사에 의하여 밝

혀진 바 있다.
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3.1.2.7 교대 지점부 활하중 분배에 유리

상부구조에 작용하는 활하중이 베어링을 통하여 하부구조로 전달되는 기존의 조인트 교량의 하중

전달체계와는 달리 상부구조(보)와 교대가 일체식으로 시공된 무조인트 교량이 상부로부터 전달되는

활하중을 보다 넓고 고르게 분포함으로서 공용중 발생하는 응력을 효과적으로 감소시킬 수 있다.

3.1.2.8 교대말뚝의 높은 응력 발생

무조인트 교량을 구성하고 있는 부재 요소들은 일반 조인트교량과 같이 주하중(사, 활, 충격하중)에

의하여 발생되는 응력과 이차하중(건조수축, 크리이프, 온도변화 등)에 의하여 발생되는 응력을 동시

에 부담하여야 한다. 그러나 교대부의 수직말뚝은 온도변화에 의한 상부구조의 신축으로 발생하는 변

위에 대하여 저항함으로써 조인트 교량과 비교시 상대적으로 보다 높은 휨 응력이 발생한다. 이러한

휨 응력은 무조인트교량의 연장이 길어짐에 따라 증가하여 말뚝 재료의 항복응력점에 도달하는 경우

도 보고되고 있다. 따라서 이 같은 응력이 발생하게 되면 수직말뚝에는 교량 상부구조의 신축으로 발

생되는 휨응력에 의한 소성 힌지가 말뚝부에 발생할 가능성이 존재한다. 이 같은 특성 때문에 무조인

트 교량의 교대부 말뚝은 특별한 시공제한 조건이 따르게 된다. 즉, 충분한 축하중 능력을 보유함과

동시에 국부적인 변형으로 발생되는 말뚝의 휨응력 또한 처리할 수 있는 말뚝기초 형식이어야 한다.

그러므로 90m이상의 무조인트 교량에서는 이런 조건을 고려시, H 말뚝이 가장 합리적 선택이라 할

수 있다.

3.1.2.8 부력에 대한 취약성

무조인트 교량은 조인트가 존재하지 않으므로 교량이 침수가 되는 경우 부력이 발생 할 수 있다.

다시말해 하천교량의 경우 홍수로 인해 물이 불어나 통수단면을 초과 할 경우, 기존의 조인트교량은

신축이음부와 같은 연결부위로 수위상승에 의한 공기가 배출 될 수 있으나 무조인트 교량은 이러한

연결부위가 존재하지 않으므로 교량 상부구조가 부력에 의해 상승력을 받을 수 있다는 것이다. 이러

한 부력에 의한 영향은 특히, I 거더 형식과 Box 형식의 경우 가능성이 매우 높다. 부력의 발생시 교

대와 격벽은 이에 저항하는 역할을 하게 되겠지만 하천범람의 위험이 존재하는 교량에 무조인트 교

량을 적용하기 위하여는 I형 거더 교량의 경우 각 주형사이에 공기가 배출 될 수 있도록 주형에 공

기 배출구를 마련하는 등 부력저항에 대한 안전율을 충분히 고려한 후 이에 합당한 설계가 필요하다.

3.1.2.9 접속슬래브의 필요

무조인트 교량은 교량폭 전체에 대하여 접속 슬라브가 필요하게 된다. 이와 같은 접속 슬라브는 교

대 뒷채움재의 침하시 도로면이 함께 침하되는 현상을 방지하게 되므로 교대배면의 수동토압 효과를

감소시킨다. 만일 접속슬래브가 충분한 길이를 가진다면 교대배면의 상재하중을 넓게 분포시킴으로서

활하중에 의한 영향을 감소시킨다.

3.1.2.10 응력해소 조인트의 필요

앞서 기술한 접속슬라브와 도로 포장사이에 온도에 의한 신축작용(p ressu re relief join t) 및 접속슬

래브가 변위를 가질때(교대 배면쪽으로 밀릴 때) 완충작용을 할 수 있는 신축장치(cyclic join t)가 필
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요하게 된다.

교대로부터 전달되어 온 수평응력을 해소하기 위하여 그림 A3.2의 예와 같이 다양한 형태로 접속

부를 설계하고 있다.

그림 A3.2 접속부의 다양한 형태

림 A3.2의 (a)는 무조인트교량 접속부의 가장 전형적인 형태이다. 접속슬래브는 교대에 연결되어

있고 포장체의 압력에 의한 영향으로부터 교량과 신축조절용 조인트(cycle con trol join t)를 보호하기

위하여 포장부에 3-ft 폭의 응력해소 조인트(p ressu re relief join t)가 사용되었다. 이 신축조절용 조인

트는 다양한 형태의 슬리퍼 슬라브(sleep er slab-접속슬라브 하부에 놓인 슬라브)를 가지고 있으나, 표
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면에는 신축성 채움재(filler)로 채워져 있다. 교량이 수축하면 이 조인트에 공간이 생겨서 물과 파편

들이 침투하게 되고 교량이 신장하면 이 파편들과 조인트 채움재는 압축된다. 이러한 과정을 도식적

으로 나타내면 그림 A3.3과 같다.

그림 A3.3 신축조절용 조인트(Cycle-Control Join t)의 주기적 활동

이러한 과정이 반복되면 충분한 응력이 발생하여 슬리퍼 슬래브와 100-ft의 포장체를 응력해소조인

트로 이동시킨다. 이렇게 이동이 발생하면 신축조절용 조인트의 간격은 넓어지고 채움재는 느슨해져

주행차량에 의해 제거된다. 일단 채움재가 빠지고 나면 이 부분의 파손은 급격히 진행된다. 그러나

이러한 일련의 과정은 비교적 오랜 기간에 걸쳐서 발생하고, 응력해소 조인트가 포장부의 신장과 무

조인트 교량의 신축에 의한 파괴응력을 해소할 수 있도록 한다. 이런 설계에서 가장 중요한 것은 신

축조절용 조인트의 신축에 따라서 채움재와 슬래브 사이에 물과 파편이 침투할 공간이 생기지 않을

만큼 신축성이 뛰어난 채움재를 개발하는 것이다.

그림 A3.3(b)의 형태는 몇 가지 결점을 가지고 있다. 접속슬래브가 교량에 강결되어 있지 않아 수

축기간에는 교량과 접속슬래브의 연결부에 파편이 채워지고 신장기간에는 파편에 의해서 접속슬래브

가 포장부쪽으로 밀리게 된다. 이와 동시에 접속포장부와 접속슬래브 사이의 조인트에 설치된 4인치

폭의 폴리우레탄 채움재는 4년 정도의 기간이면 포장부의 신장에 의해서 수축하게 된다. 이렇게 접속

포장부와 접속슬래브 사이의 조인트에 응력이 집중하게 되면 조인트는 파괴되고 포장체는 솟아 오르
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게 된다.

그림 A3.3(c)의 경우는 접속포장부의 신장을 억제하고 신축조절용 조인트를 보호하기 위하여 콘크

리트 앵커가 설치되어 있다. 신축조절용 조인트는 1인치 폭의 채움재를 넣고 그 표면에 봉합용 액체

를 쏟아 응고시킨 것이다. 그러나 콘크리트 앵커가 포장부의 신장에 충분히 저항하지 못함으로 인하

여 조인트부의 수축에 의한 파괴가 비교적 빨리 발생한다.

그림 A3.3(d)의 경우는 접속포장부의 신장에 의해서 유발된 응력을 앵커 슬라브가 충분히 저지할

수 있을 것으로 보인다. 접속슬래브는 교대에 앵커로 고정되어 있고 신축조절용 조인트는 4인치 폭으

로 4인치 채움재(filler)로 채워져 있다. 그러므로 교량이 수축하게 되면 틈이 생겨서 물과 파편이 끼

어들고, 교량의 신장기간에는 파편들이 압축되면서 응력이 발생한다. 온도변화에 의한 교량의 수축과

신장이 반복되면 압축된 파편들에 의해서 유발된 응력이 증가하여 접속 슬라브에 횡방향의 크랙과

약간의 융기가 발생할 수도 있다. 그러나 그림 A3.3(a)의 경우와 마찬가지로 조인트부의 채움재가 충

분히 신축성을 가질 수 있다면 적절한 접속부가 될 것으로 보인다.

3.1.3 무조인트 교량의 적용범위

무조인트 교량은 하부구조(교대, 교각)가 상부구조에 일체로 연결되어 있는 단경간 또는 다경간 교

량을 의미한다. 일반적으로 일체식 교대 교량의 교대는 말뚝으로 지지되는 난쟁이 교대를 사용하고,

교각은 교대와 마찬가지로 상부구조와 일체로 연결되기도 하나 일반교량과 같이 양방향 거동을 할

수 있도록 베어링을 사용하기도 한다. 무조인트 교량의 거동이 성립될 수 있는 가장 큰 이유는 하부

구조가 신축이음장치를 대신해 유연하게 작동한다는 것이다. 이러한 유연성은 난쟁이 교대에 일렬 시

공된 파일에 의해서 확보된다.

이러한 조건하에서 상부구조와 하부구조의 연결부는 사하중과 활하중이 작용시 구조적으로 힌지

거동을 한다. 난쟁이 교대를 지지하는 말뚝은 그 길이가 3m 이상인 것을 사용하는데 그 이유는 상부

구조의 모멘트를 감소시키는 역할을 수행하고 교대와 함께 파일의 유연성을 확보하기 위함이다. 교대

뒷채움으로 사용되는 재료는 교대의 이동을 용이하게 하고, 수동토압을 감소시킬 수 있는 재료를 사

용한다. 또한 무조인트 교량에서 사용되는 접속슬래브는 교량 상부구조에서 온도에 의한 변위와 하중

을 전달하는 역할을 수행하며, 날개벽은 온도변위에 의한 교대이동시 교대를 원활하게 이동시키도록

일반조인트 교량과 비교시 단면이 작은 것을 사용한다.

무조인트 교량은 그 적용성에 어느 정도 제한조건을 가지고 있다. 즉, 발생되는 수동토압의 제한,

일반적으로 사용되는 접속도로부의 압력제거용 조인트를 사용하기 위한 교량의 종방향 이동량의 제

한, 곡선교에서의 사용 불가, 30o
이상의 사교에서의 사용제한, 지반의 안정성이 불확실한 장소, 교대

의 침하가 과다하게 발생되는 장소, 침수가 예상되는 장소는 부력 때문에 사용이 제한되고 있다. 이

상에서 설명한 무조인트 교량은 다음의 조건에서 시공이 가능하다.

교량 연장 120m 이하

사각 30°이하

상부거더를 직선

교대 지지파일 길이 3m이상
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3.2 지반조사

3.2.1 목적

지반조사는 기초구조물이 설치될 지역의 지층구성을 파악하고, 지지력 산정을 위한 지반물성치를

파악하며, 말뚝의 근입깊이를 추정하기 위한 기초자료를 수집하는데 목적이 있다.

3.2.2 지반조사 시점

지반조사는 설계단계에서 3.2.3항에서 제시하는 기준에 따라 조사를 실시하고, 말뚝의 근입장을 결

정하기 위하여 시공단계에서 확인 조사를 실시한다.

3.2.3 지반조사 기준

교량의 교대와 교각에는 각각 1개소에서 시추조사를 실시한다. 시추조사는 연암 2m 깊이까지 시추

하는 것을 원칙으로 한다. 시추코아는 시방서에서 제시된 기준에 따라 보관한다. 지층이 복잡하거나,

말뚝의 근입깊이를 추정하기 어려운 경우에는 감독의 허락으로 물리탐사(탄성파 탐사나 전기 비저항

탐사)를 추가로 실시할 수 있다. 풍화토층까지는 SPT시험을 실시하여 주상도에 기입한다. 또한 말뚝

의 지지력을 산정하기 위한 지반물성치를 얻도록 토질시험 및 암석시험을 실시하여야한다.

3.2.4 확인조사

시공단계에서 확인보링을 실시하여 설계단계에서 적용된 모든 항목을 점검하고 최종적으로 말뚝의

근입깊이를 확인한다.

3.2.5 시추조사

고속도로공사 전문시방서 「2-2지반조사」의 「3.7 시추」에 따른다.

3.2.6 물리탐사

물리탐사는 지층 성층상태와 성질, 지하수 존재 등을 조사하는데 목적이 있다. 기초 조사에는 굴절

법 탄성파 탐사와 전기비저항 탐사법을 추천한다. 이들의 세부 조사지침은 고속도로공사 전문시방서

「2-2지반조사」의 「3.10 물리탐사」에 따른다.

3.3 재 료

3.3.1 골재
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고속도로공사 전문시방서 「14-3 골재」에 따른다.

3.3.2 철근

고속도로공사 전문시방서 「14-10 철근콘크리트용 강봉」에 따른다.

3.3.3 시멘트 콘크리트

고속도로공사 전문시방서 「14-4 시멘트 콘크리트」에 따른다.

3.3.4 역청재

고속도로공사 전문시방서 「14-2 역청재」에 따른다

3.3.5 H형 강말뚝

H형강 말뚝은 강도가 크며, 취급이 용이하여 가시설물 등의 토목 및 건축 분야에 널리 사용되고

있다. 그러나 국내에서 H 말뚝이 교량의 영구기초 자재로 사용된 예는 아직까지는 없다.

일반적으로 한국산업규격에서 분류하고 있는 H형강 말뚝(steel H p ile)의 종류는 화학성분에 따라

3가지로 나누고 있다. 즉, SH K400, SH K400M, SH K490M 3가지로 구분되고 있으며 이것은 모두 각각

다른 기계적 성질을 나타내고 있다. H형강 말뚝과 압연 H형강의 치수는 한국산업규격에서 그 치수

를 다르게 나타내고 있다. 예를 들어, 같은 300×305의 치수라도 H형강 말뚝은 r이 13m m이고 단면

적(A)이 133.4cm 2인 반면에 압연 H형강의 r은 18m m이고 단면적이 134.8cm 2 이다. 그러나 강의 화학

성분 및 기계적 성질이 KS F 4603(H형강 말뚝)의 SH K490M과 KSD 3515(용접 구조용 압연 강재)의

SM490A (기존의 SWS490A)은 매우 유사하므로 H형강 말뚝은 SM490A을 만족하는 H형강 말뚝을 사

용해도 무방하다.

표 A3.1 및 A3.2에는 H형강 말뚝의 화학성분 기계적 성질 및 압연 H형강의 종류 및 인장강도에

관한 내용을 나타낸다. 표 A3.3은 평촌1교 교대 기초말뚝으로 사용할 H형강 말뚝의 시험성과를 한국

산업규격인 SH K490M과 SM490A와 비교하여 나타내었다.

H형강 말뚝은 교량 종방향에 대하여 약축으로 설계되어 온도변화에 따른 변위를 쉽게 허용할 수

있게 하였으며 말뚝 항타를 위하여 사용하는 말뚝 햄머는 시항타 작업을 실시하여 최적의 에너지 효

율을 가진 것을 사용하도록 한다.

3.4 하부구조물 시공

3.4.1 시공순서

무조인트 교량은 그림 A3.4와 같이 시공되며, 각 공정별 내용을 요약하면 다음과 같다. 시공은 크

게 성토, 기초, 교각, 교대, 및 상부구조물의 거치 순서로 진행된다.
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표 3.1 H형강 말뚝의 화학성분 및 기계적 성질

강재 종류

(KS 규격)

화학성분(%) 인장강도

N / m m 2

항복점

N / m m 2
C Si M n P S

SH K400 - - - 0.05이하 0.05이하 400∼510
두께 16mm 이하 : 245이상

두께 16mm 초과 : 235이상

SH K400M 0.23이하 - 2.5×C이상 0.04이하 0.04이하 400∼510
두께 16mm 이하 : 245이상

두께 16mm 초과 : 235이상

SH K490M 0.2이하 0.55이하 1.5이하 0.04이하 0.04이하 490∼610
두께 16mm 이하 : 325이상

두께 16mm 초과 : 315이상

표 A3.2 압연 H형강에 따른 강재 종류 및 인장강도

강재 종류

(KS 규격)

인장강도 범위

N / m m 2 (kgf/ m m 2)
종래의 단위 비 고

SS330 330∼430(34∼44) SS34 일반구조용

SS400 400∼510(41∼52) SS41 일반구조용

SS490 490∼610(50∼62) SS50 일반구조용

SS540 540이상(55이상) SS55 일반구조용

SM400A (B,C) 400∼510 SWS400A (B,C) 용접구조용

SM490A (B,C) 490∼610 SWS490A (B,C) 용접구조용

SM490YA (YB) 490∼610 SWS490YA (YB) 용접구조용

SM520B(C) 520∼640 SWS520B(C) 용접구조용

SM570 570∼720 SWS570 용접구조용

(1) 일체식 교량은 일반 교량공사와는 다르게 먼저 교대부 성토를 실시한다. 교대부 성토 후 교대

기초말뚝을 항타하기 전까지 최소 30일간의 방치기간을 둔다.

(2) 교대부 성토의 방치기간이 지나면 H형강 말뚝을 시방에 따라 설치한다.

(3) 교각기초 일반교량의 공정과 동일하게 설치한다.

(4) 교대성토가 안정된 후 말뚝이 설치되면 하부 교대벽체까지 시공한다.

(5) 하부교대벽체의 소요강도가 확보되면 PSC Beam 거치용 교대베어링 패드를 설치하고 동시에

교각베어링 설치작업을 실시한다.

(6) 상부 바닥판 콘크리트 타설은 설계도면에 명시된 순서에 따라 실시하며 중간 가로보를 우선

시공한 후, 각 지간내의 중앙 바닥판 콘크리트를 타설하고 교대 상부 벽체와 교각 가로보를

시공하고 나머지 바닥판 콘크리트 타설 순으로 시공한다.

(7) 상부 바닥판 시공이 완료된 후 양쪽 교대 배면의 뒷채움 작업을 동시에 실시한다.

(8) 접속 슬래브와 완충 슬래브사이에 Cyclic Control Join t 설치를 위한 받침 슬래브(sleep er

slab)를 시공한다.

(9) 받침 슬래브 설치가 완료된 후 접속 슬래브 및 완충 슬래브, 아스팔트 포장, 기타 필요한 공
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사(난간, 배수구 등)를 시공한다.

표 A3.3 시험성과 대비표

H 말 뚝 (300× 305× 15× 15 ) 시험종목
기 준

시험결과 판 정
SHK490M SM490A

화학적 성질

C 0.2 이하 0.2 이하 0 .19 모두 합격

Si 0.55 이하 0.55 이하 0 .2 1 모두 합격

Mn 1.5 이하 1.6 이하 0 .8 0 모두 합격

P 0.04 이하 0.035 이하 0 .025 모두 합격

S 0.04 이하 0.035 이하 0 .023 모두 합격

기계적 성질

인장강도

N/ m m 2
490∼610 490∼610 5 19 모두 합격

항복점

N/ m m 2
325 이상 325 이상 39 2 모두 합격

연신률 (% ) 17 이상 17 이상 3 2 .6 모두 합격

그림 A3.4 무조인트교량의 시공흐름도
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3.4.2 성토공정

교대의 말뚝기초는 일렬로 배치됨에 따라 횡변위에 매우 취약하므로 일렬 배치된 교대 말뚝기초의

변위 가능성을 최소화하기 위하여 교대부 성토작업은 말뚝항타 공정 이전에 완료하도록 한다. 성토범

위는 교량시점과 종점으로부터 약 50m 전후방 구간내에 시공되는 양측 교대의 성토부는 교대기초

저면으로부터 1m 상단 높이까지 실시된다. 이는 항타작업으로 인하여 지반면으로부터 1m 하부까지

는 지반이 교란되는 것을 고려한 깊이이다. 항타가 완료되면 상부 1m의 교란된 지반을 제거하여 불

교란 기초지반면을 확보한다. 최대 성토하중을 사전에 재하하기 위하여 계획된 노체 상면까지 성토를

실시하여야 하나 연결 도로부와의 성토공정 및 말뚝항타 작업의 시공성 확보가 필요한 경우에는 교

대 기초저면까지 성토작업을 완료할 수 있다.

성토구간의 다짐은 고속도로공사 전문시방서 규정에 따라 사전에 시험성토를 실시하여 알맞은 다

짐장비, 다짐방법, 시공관리체제 등을 검토하여 효율적인 다짐을 유지하도록 한다. 교대부 성토구간에

적용되는 다짐은 일반성토 구간의 다짐규정을 적용하도록 한다.

3.4.3 다짐관리

3.4 .3.1 흙의 다짐관리기법

현장에서 적용되는 다짐관리기법에는 여러 가지가 있으나 가장 일반적으로 사용되는 방법은 현장

들밀도시험(Field Density Test), RI시험, 평판재하시험, 콘지수 등에 의한 방법이 있다. 현재 한국도로

공사 전문시방서(1998) 제시된 다짐관리기법과 기준은 표 A3.4와 같다.

표 A3.4 다짐관리기준(한국도로공사 전문시방서, 1998)

구 분
노 체

노 상 뒤채움
암성토 일반성토

1층 다짐 완료 두께(cm) 60 30 20 20

다짐도(%) - 90 이상 95 이상 95 이상

다짐방법 - A, B C, D, E E

평판재하

아스팔트포장

침하량(cm) 0.125 0.25 0.25 0.25

지지력 계수

(k3 0 = kg/ cm 3 )
20 15 20 30

시멘트 포장

침하량(cm) 0.125 0.125 0.125 0.25

지지력 계수

(k3 0 = kg/ cm 3 )
20 10 15 30

* 뒤채움은 포장형식에 관계없이 유의 침하량 0.25cm에서 지지력계수 30kg/ cm 3이상 확보

3.4 .3.2 성토부의 다짐관리

교대는 고결화된 풍화토까지 터파기하여 다짐장비로 면을 고른 다음, 터파기 측면 지반은 층따기를
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하면서, 30cm 성토 두께로 최종 지반면까지 노체다짐기준으로 다짐을 실시한다. 성토 완료후에 성토

지반과 양질의 지지층의 다짐상태와 지층구조를 알아보기 위하여, 시추조사 및 현장시험을 실시한다.

뒷채움부는 교대면으로부터 배수층 구간, 완충구간 및 본선성토구간으로 구분한다.

배수층은 온도 팽창/ 수축 등에 의한 교대의 수평 이동시 입자간의 상호 억물림작용(in ter lockin g)이

이를 저해하지 않도록 점착력이 없고 내부마찰각이 작으며 입자가 비교적 둥근 재료(일명 SB-3)를 이

용하여 느슨하게 채운다. 완충구간은 본선 성토구간과 배수층 구간을 연결하는 구간으로 1톤 컴팩터

로 느슨한 다짐을 하거나 무진동다짐으로 채운다. 완충구간과 배수층 사이에는 부직포를 설치하여 노

상층으로부터 세립분의 유입을 막고(분리 및 차단의 기능) 원활한 배수(필터기능)를 도모한다. 그림

A3.5는 진동롤러 다짐구간과 완충구간, 배수층 시공 모식도이다.

그림 A3.5 뒤채움 및 노상층의 다짐시공 모식도

사진 A3.1 배수층, 무진동 다짐구간 시공 광경

3.4.4 교대 말뚝기초

무조인트교량에 사용되는 말뚝은 강관말뚝 대신에 온도신축 변위 발생시 파일의 유연성을 확보하

기 위하여 H형강 말뚝을 사용한다.
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그림 A3.6 무조인트 교량에서의 말뚝 배치 예

3.4.5 H형강 말뚝이음

3.4 .5.1 말뚝본체 이음

말뚝이음에는 볼트이음과 용접이음이 있다. 용접이음은 아크용접이음과 CO 2용접이음이 있다. 현

장용접이음에서는 그림 A3.7과 사진 A3.2와 같이 반자동 아크용접이 용접성이 좋아 주로 많이 사용

된다.

그림 A3.7 아크 용접
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사진 A3.2 반자동 용접

용접에 의한 연결시 용접부는 모재와 같은 정도의 강도를 갖는다. 그리고 CO 2 용접은 아크용접 보

다 충격강도가 크며 용접외관이 좋지 않으므로 숙련공이 필요하다. 또한 현장에서 CO 2 용접을 할 때

바람에 주의하여야 한다.

H형강 말뚝이음에는 볼트로 연결하는 볼트이음과 용접이음이 있다. 용접이음에는 말뚝본체를 서

로 맞대어서 용접하는 맞대기 용접방법과 첨접판을 사용한 붙임 용접방법이 있다. 맞대기 홈용접방

법으로 덧대기 보강판으로 용접부위를 보강하여 실시하며 용접 작업시 용접물 안으로 슬러그가 들어

가지 않도록 최대한 주의하여 용접을 실시하여야한다. 맞대기 홈용접 방법의 현장용접장면과 표준도

는 각각 사진 A3.3과 그림 A3.8과 같다.

사진 A3.3 H형강 말뚝의 맞대기 용접이음
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그림 A3.8 H형강 말뚝이음 상세도

말뚝이음은 전단면 용입홈용접(fu ll p enetration bu tt w eld)으로 연결한다. 또한 말뚝 용접이음의 수

는 가능한 최소로 하며 이음수에 따른 말뚝재료의 강도저하률을 고려하여야 한다. 말뚝이음 용접작업

은 작업자의 신장을 고려하여 너무 낮거나 높은 곳에서 용접을 할 경우 용접의 품질이 떨어지기 때

문에 지상면에서 최소 1.5m 위에서 실시하도록 하며 특히 용접이음시 사용되는 말뚝의 길이는 최소

3m 이상이 되도록 한다.

아크용접이음은 CO 2 용접보다 충격강도가 낮지만 비파괴검사인 초음파 탐상법(UT; u ltr asonic test)

이나 방사선 투과시험(RT; radiograp h ic test)을 합격하려면 숙련공이 용접을 하여야 하며, 다른 방법

에 비하여 일반적으로 가격이 저렴하다.

용접부의 이음검사는 UT 검사와 육안검사를 병행하여 실시하도록 한다. 용접 이음부가 UT검사에

합격된 경우에도 50회 항타를 실시한 후 항타를 중지하여 말뚝 용접이음부에 대한 육안검사를 실시

한다. 단, 50회 항타 이전에 용접 이음부가 지반에 매입되는 경우에는 이음부가 지반으로 매입되기

직전, 항타를 중지하고 이음부를 검사한다.
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3.4.6 말뚝의 선단보강

말뚝 선단보강은 고강도 H형강 말뚝을 단단한 층에 관입시켜 높은 선단지지력을 얻고자 할 때 사

용하는 방법이다. 고강도 H형강 말뚝은 관입저항력이 작아 선단부와 주면부의 다짐량이 작기 때문에

느슨한 사질토지반에서는 선단지지 말뚝으로 설계 및 시공하여야 한다. 그리고 느슨한 사질토층 아래

에 바로 암반이 분포하는 경우 또는 지지층이 얕아 암반층까지 관입시켜야 할 경우에는 말뚝선단보

강이 필요하다. 또한 연약 점성토지반 바로 아래에 암반이 분포할 때도 선단지지력 증대 및 선단부

고정을 위한 말뚝선단보강이 필요하다.

고강도 H형강 말뚝의 선단부에 여러 가지 모양의 플레이트를 용접하여 관입저항력이 말뚝의 전단

면에 분포하도록 한다. 그림 A3.9, A3.10, A3.11은 선단보강사례를 보여준다. 특히 그림 A4.11은 말뚝

선단에 L형강과 보강판을 덧대어 용접하였다. 사진 A3.4는 본 구조물에 사용한 H형강 말뚝의 선단부

보강 사례를 보여준다.

그림 A3.9 H형강 말뚝의 슈형태

그림 A3.10 H형강 말뚝의 선단보강
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사진 A3.4 H형강 말뚝의 선단보강

3.4.7 교대형식 (Stub Type : 난쟁이 교대 )

벽체식 교대(w all typ e abu tm en t)를 주로 사용하는 일반 조인트 교량과 달리 무조인트 교량은 난

쟁이 교대(stu b typ e) 형식을 사용한다. 이는 교대 구체의 사하중의 감소, 상부구조 팽창시 교대배면

의 수동토압 저감시켜 온도신축 작용을 효과적으로 처리하기 위한 방법이다. 일반적으로 교대의 높이

가 8.5m에 이르는 매우 큰 단면의 역 T형 벽체 교대로 설계되어 있으나 이를 단부 격벽(en d

d iap hram )의 개념을 가진 난쟁이 교대를 적용하여 무조인트 교량으로 설계한다. 또한 구조 거동상

수동토압에 대한 설계와 단부 격벽의 일체 거동을 보장할 수 있는 철근과 교대 상부의 부모멘트를

대비하여 교대배면의 철근을 연장하여 배치하는 개념을 적용하였다. 이것은 교대 설계시 주동토압 효

과만을 고려하는 역 T형 교대와 상이한 것이다. 따라서 뒤채움재는 수동토압의 영향을 최소로 하기

위하여 점착력이 작고 내부마찰각이 작은 쇄석 골재를 사용하게 된다. 이는 뒤채움부에 우수가 침투

하여 토압에 영향을 미칠 경우, 교대가 접속 슬래브 방향으로 이동하고자 할 때 이에 저항하는 역할

을 하게 된다. 이 영향을 최소화하기 위하여 자연배수가 용이한 골재를 사용하고 교대 배면 하단에는

직경 200m m의 유공관을 설치하여 침투수를 원할히 배출할 수 있게 한다.

교대는 하부교대벽체와 상부교대벽체로 나누어 콘크리트를 타설한다. 하부교대 벽체는 H형강 말뚝

을 매입하여 추후 주형을 거치할 수 있도록 만들어지는 교대벽체 부분을 지칭하며 또한 상부 교대벽

체는 주형을 거치한 후 교대와 주형이 일체화되는 교대부분을 지칭한다. 그림 A3.12와 같이 H형강

말뚝 시공 후에 하부교대벽체를 타설하고 그 상면에 탄성고무판을 놓고 PSC Beam을 거치한다. 상부

교대벽체를 타설하여 일체화된 교대를 시공한다.
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시공 조인트

④상판 슬래브

③ PC Bea m④ 2차 교대 타설

상부교대벽체

접속 슬래브

②파일 캡 (1차 교대 타설 )

하부교대벽체

① H 파일

그림 A3.12 교대기초의 모식도 및 시공순서

그림 A3.12는 동일한 교량에서 일반조인트교량과 무조인트교량의 교대를 비교할 수 있도록 실축적

과 비슷하게 나타낸 도면이다. 일체식 교대 형식으로 변경된 평촌1교의 교대 제원이 크게 축소된 것

을 알 수 있다.

(a) 일반조인트교량으로의 교대단면 (b) 무조인트교량으로의 교대단면

그림 A3.13 두동교의 설계변경 전·후의 교대단면 비교

3.5 상부구조물 시공

1차 교대 타설이 완료되면 PC 빔을 거치하고, 2차 교대 콘크리트를 타설하고, 중간격벽을 설치한

다. 이어서 PC 빔 사이에 전단 Key를 설치하고 마지막으로 교량 상부 슬래브를 타설한다.
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3.5.1 교대 시공 조인트

교대 벽체의 시공(콘크리트 타설)에 있어서 PSC Beam 시팅부와 교대 2차 벽체의 타설시 발생되었

던 문제는 처음 콘크리트를 교대부에 타설하기 전 모르타르를 사용하여 공극의 발생을 최소화하고

이 부분의 강도를 확보하도록 조치하여 시공하였다. 양생 완료 후 거푸집 탈형 결과, 시공 조인트부

에서 일부분의 공극이 발생한 부위가 없지는 않았으나 품질이나 강도는 우수한 것으로 판단되었다.

본 시공 경험을 바탕으로 추후 무조인트교량의 이러한 1차와 2차 교대 벽체 타설간의 방법에는 아래

의 설계 및 시공법을 추천한다.

1. 설계시 PSC Beam 거치를 위하여 발생하게 되는 1차 및 2차 교대 벽체의 시공조인트부에 시공시

모르타르의 용이한 주입과 콘크리트 강도 및 수밀성 등의 품질을 확보하기 위하여 PSC Beam이

거치되는 1차 교대벽체 시팅부에 단차를 주어야 하는 경우에는 아래의 그림에서와 같이 콘크리트

블록으로 단차를 주어 설계하도록 한다.

콘크리트 블록

탄성베어링

(a) 바람직한 배치 (b) 바람직하지 못한 배치

그림 A3.14 1차 교대 단차면 설계 방법

2. 콘크리트 타설 시공시 너무 많은 양의 모르타르 주입은 시공 조인트부에 강도를 저하할 수 있으

므로 가능한 한 높이 3cm 정도의 모르타르 양을 계산하여 주입하고 너무 많은 진동기 사용도 피

해야 재료분리 현상이 발생하지 않는다.

3. 시공조인트가 발생되는 1차 교대 및 2차 교대의 접합면은 교대배면에 방수시트를 시공하여 뒷채

움부에서 교대 전면으로 발생할 수 있는 누수현상을 방지하도록 한다.

방수시트

교대측면 교대배면

그림 A3.15 교대배면 방수시트 부착도
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사진 A3.5 교대배면 방수시트 시공모습

3.5.2 PSC 빔 제작 및 거치

PSC Beam은 온도신축 변위에 대한 교대와 접속 슬래브의 저항으로 상부구조에 종방향으로 저항

력을 발생한다. 따라서 이러한 힘은 PSC Beam 부재에 압축력을 유발하게 되므로 이를 수용하기 위

하여 PSC Beam 부재의 연결부에 보강철근을 배근하여 일체성을 확보한다. 배근을 위한 추가 철근은

PSC Beam 제작시 이를 사전에 배근하여 제작한 후, 이를 절곡하여 PSC Beam을 거치한 후 연결부

를 콘크리트로 타설한다.

3.5.2.1 중간격벽의 철근 배근

교대 및 교각에 빔을 거치 후 중간격벽을 사진 3.6과 같이 시공한다. PSC Beam 단부 하단의 철근

은 용접으로 연결하여야 하나, 용접이 어려운 경우에 중간격벽 횡철근을 상호 연결하는 추가철근

(H ooked Bar)을 배근할 수 있다. 시공과정에서 이러한 연결철근의 이음이 설계도면에 따라 시공할

수 없는 경우에 연결철근 설계시에는 철근의 배근위치를 재조정하거나 커플러를 사용하는 방법이 바

람직하다.

무조인트 교량은 교대가 파일에 의해서 지지되어 있으며 빔과 상판이 팽창, 수축시 교대가 저항하

는 개념이 성립되므로 빔의 연결 부위에 인장과 압축력이 발생할 수 있다. 이와 같은 인장력은 활하

중에 의한 모멘트, 건조수축, 프리스트레싱 긴장력에 의한 크리이프, 온도차에 의한 캠버링 효과 그리

고 기온 하강시 교대의 구속 등에 의하여 발생할 수 있다. PSC Beam의 연결철근은 빔 사이에 발생

가능한 인장력을 저항시키기 위하여 설치된다.
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사진 A3.6 PSC Beam 단부에서의 중간격벽 철근배근 및 빔단부 연결철근의 모습

10~15cm

용접길이 = 철근이 닿는 전구간

연결철근도막 D22

상세 A

연결철근

도막 D22

줄용접

상세 A

그림 A3.17 PSC Beam 단부 상단의 연결철근 용접 모식도
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그림 A3.18 빔 측면 보강철근 (h ooked bar) 모식도

사진 A3.7 하부 연결철근 이음보강을 위하여 사용된 추가철근(h ooked bar)의 모습

3.5.2.2 중간격벽의 콘크리트 타설

PSC Beam 중간격벽의 타설은 기존의 일반 조인트교량에서 사용하는 방법과 동일한 방법으로 진

행한다. 그러나 무조인트교량은 조인트교량과는 다르게 중간격벽을 우선 타설하고 양생이 끝난 후 단

부의 격벽과 부모멘트부의 상판 순서로 콘크리트를 타설하도록 권장하고 있다. 이와 같은 타설 순서

를 제외하고 타설방법에 대하여는 기존의 타설 방법을 그대로 사용하여 시공한다.

3.5.3 Shear Key

무조인트 교량에서 교각은 상부구조물에 일체로 되어 있거나 독립되어 있다. 일반적으로 조인트 교

량에서는 교량의 횡방향 변위를 제어하기 위하여 교량 중앙부에 일방향 베어링이나 고정베어링을 설
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치한다. 이러한 일방향 고정베어링은 양방향 베어링보다 그 설치가 매우 복잡하고 가격도 상대적으로

높다. 이러한 단점을 해소하기 위해 무조인트 교량에서는 상부구조가 교대에 연결되어 있는 것을 이

용하여 교각지점에서 간단한 콘크리트 블록(sh ear key)을 이용하여 이러한 횡방향 변위를 제어할 뿐

만 아니라 지진시에 상부거더(PSC Beam )의 탈락을 방지하는 두가지 역할을 수행한다(그림 A3.19 참

조). Shear Key를 설치함에 따라 무조인트 교량에서는 일반조인트교량에서 사용하는 고정슈나 일방

향 슈를 사용할 필요가 없게 되고, 설치비가 싸고 설치가 용이한 양방향 슈를 사용한다.

그림 A3.19 Shear Key 배치도

3.5.4 바닥판의 시공

슬래브 시공은 기존 교량과 별다른 차이점을 나타내고 있지는 않으나 상부의 균열 및 교대의 허용

변위를 고려하여 시공하여야 한다. 따라서 각 지간내의 가로보 콘크리트를 타설한 후, 각 지간내 상

판 슬래브를 타설한다. 다음 교각부의 가로보와 상판슬래브를 타설하고 교대부 가로보와 상판 슬래브

를 주형과 일체로 타설한다.

그림 A3.20 PSC Beam의 연결부 추가철근
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그림 A3.21 상부슬래브 콘크리트 타설순서

3.5.4 .1 바닥판의 철근배근

무조인트교량의 바닥판의 철근 배근은 기존의 일반 조인트교량의 바닥판의 철근 배근과 거의 일치

한다. 그러나, 무조인트교량은 바닥판 단부와 교대가 연결되므로 교대 단부의 철근 배근이 상이하므

로 시공시 배근 작업자의 철저한 감독과 품질관리가 요구된다.

3.5.4 .2 콘크리트 타설 및 양생

상부 바닥판 콘크리트 타설 순서는 구조물에 작용하는 내력을 최소화하기 위하여 시공순서를 반드

시 준수하여 시공하도록 하여야 한다. 연속보 형식 교량의 콘크리트 타설시에는 사하중이 발생되는

교대 단부의 부모멘트를 해소하기 위하여 정모멘트 구간 타설 후 부모멘트 구간을 타설하도록 권장

하고 있다. 콘크리트 타설 시기와 Deck Fin isher의 일방향 진행성 문제, 인력 타설의 품질문제 등을

고려하여 그림 A3.22와 같이 바닥판 콘크리트 타설 순서를 적용한다.
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그림 A3.22 평촌1교 상부 바닥판 콘크리트 타설 순서

사진 A3.8 하부구조와 상부주형을 일체화시키는 교대부 콘크리트 타설 전경
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3.6 부대시설

3.6.1 Cyclic Control Joint

무조인트 교량에서 중요한 특징중의 하나는 온도에 의한 변위를 교대와 뒷채움, 말뚝의 유연성을

이용하여 흡수한다는 개념이다. 또한 나머지 잔류변위는 접속슬래브를 통하여 접속슬래브 끝단에 있

는 Cyclic Control Join t에 의해서 해소된다. 접속슬래브를 통하여 변위를 잘 전달하기 위해 접속슬래

브와 보조기층사이에는 P .E 막을 설치하여 접속슬래브와 보조기층 사이의 마찰력을 최소로 한다. 아

래 그림 A3.23은 접속슬래브와 완충슬래브 사이에 있는 Cyclic Control Join t의 Cyclic 거동을 나타내

고 있다.

본 설계에서는 국내 4차선 이상의 도로교에 일반적으로 사용되는 접속슬래브와 완충슬래브를 그대

로 적용하여 교량부에서 발생한 응력을 해소하도록 하였다. 교량부에서 발생한 응력으로 인한 변위는

접속슬라브와 완충슬라브 사이에 약 30cm 정도의 간격을 두고 그 사이를 일반 아스팔트 콘크리트로

채우도록 하였다. 접속슬래브의 변위 발생시 이동을 용이하게 하기 위하여 콘크리트로 받침슬래브를

타설하도록 하였다.

그림 A3.23 Cyclic Control Join t의 Cyclic 거동

교대부의 상세도는 그림 A3.24와 같고 접속슬래브와 완충슬래브 접속구간에 설치되는 받침 슬래브

부의 침하억제를 위해 그림 A3.24(b)와 같이 지오그리드(geogrid )를 40cm 연직 간격으로 4층을 설치

하여 보강해도 좋다.
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(a) 교대부 상세도

(b) 지오그리드 보강부 상세도

그림 A3.24 교대부 성토 및 받침슬래브 보강 모식도
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