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Summary

  The shear capacity of reinforced concrete beam depends on the 

strength of concrete, the amount and strength of shear 

reinforcement bars, the support conditions of end points etc. These 

factors makes the shear behavior or capacity of reinforced 

concrete beam be complicated. For the purpose of grasping the 

shear behavior and capacity of reinforced concrete beams, sixteen 

specimens were tested. Most of specimens showed the shear 

failure along with the yielding of longitudinal bars or crushing of 

compressive concrete. The effects on each of test variables were 

related to the shear capacity of reinforced concrete beams. And, t

he2  0)comparison of the test results and ACI code showed the 

reasonable agreement.
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Ⅰ. 서   론

   1. 연구의 배경 및 목적

   철근콘크리트 보의 휨에 대한 이론적인 해석은 실험의 결과와 일반적

으로 일치하고 있다. 해석에서 사용한 가정이나 그 역학적인 거동이 이론

적으로 잘 설명된다고 유추할 수 있다. 그러나, 전단거동에 미치는 영향 

인자들은 다양하여 이론 해석으로 규명하기에는 어려운 점이 있다.  철근

콘크리트 보 부재의 전단 내력은 단지 실험 결과들에 의존하며, 기준도 

이를 근거로 작성되었다. 보의 전단 내력에 영향을 미치는 요인은 매우 

다양하여 동일한 시험체에 대해서도 동일한 결과를 얻기가 쉽지는 않다. 

그러므로 반복된 실험과 이들에 대한 누적된 실험 결과들에 의해 전단 내

력을 결정하는 방법을 취하고 있다. 이 역시도 쉬운 일이 아니며, 일관된 

정량적인 결과들을 아직 얻지 못하고 있다.  

   건설 기술의 발달과 경제성을 고려한 각종 연구들이나 현장 적용들이 

증가하고 있는 추세에 있다. 이 일환으로 콘크리트의 고강도화 추세에 있

으며, 강도 확보 및 공간 활용 측면에서 많은 관심을 받고 있다. 철근콘크

리트는 강도와 동시에 연성을 확보할 필요가 있다. 이는 취성적인 콘크리

트의 성질을 개선할 목적으로 하며, 가급적 취성적인 급격한 붕괴를 최소

한 방지할 목적으로 하고 있다. 그러므로 전단에 의한 파괴 또한 미연에 

방지할 필요성이 있으며, 전제 조건으로 철근콘크리트 보의 전단 거동을 

명확히 파악할 필요가 있다.

그 동안 철근콘크리트 보의 전단에 대한 많은 연구들이 진행되었으나 
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대부분이 보통 강도의 콘크리트에 국한되었으며, 따라서 고강도 콘크리트

에 적용하는 것은 많은 무리수를 지니고 있다. 현행의 기준들 또한 보통 

강도의 콘크리트에 대한 연구 결과들을 근거로 하는 반경험적 식으로 이

를 실무에 적용하는 것은 실제로 바람직하지는 않다. 그러므로 이에 대한 

많은 연구들이 필요한 실정에 있다. 

따라서, 본 연구에서는 고강도 콘크리트를 사용한 철근콘크리트 보의 

전단 거동에 대한 특성을 실험적으로 파악하는데 연구의 목적이 있다. 또

한 실험 변수들에 대해 철근콘크리트 보에서 전단강도와의 관계를 분석하

고, 본 연구에서 수행한 실험자료와 현행 기준을 비교하여 전단설계를 위

한 기초적인 자료를 제공하고자 하였다.

   2. 기존 연구의 내용 

  철근콘크리트 보의 전단 거동에 관한 기존에 많은 연구들이 있었으며, 

이들 연구의 대부분은 보통 강도의 콘크리트에 국한되었으며, 최근 들어 

고강도 콘크리트에 대한 영향을 비교하고 있는 실정이다. 그러므로 철근

콘크리트 기준 설계에서도 보통 강도의 콘크리트에 대한 실험 결과들을 

고강도 콘크리트에 적용하는 반경험적 설계를 행하고 있는 실정으로 많은 

연구들에 의해 고강도 콘크리트에 활용할 수 있는 자료들을 제공할 필요

가 있다.

Moody
17),18)
는 콘크리트 강도가 300 Kgf/cm2  이하이고, 전단스팬비가 3.5

이하이면 초기 전단크랙 응력은 콘크리트 강도에 직접 비례한다고 하였

다. Mathey
19)
는 전단철근이 없는 철근콘크리트 보에서 초기 전단크랙 응

력은 콘크리트강도의 제곱근에 비례한다는 것을 추정할 수가 있었다. 또

한 그의 연구에 의하면 전단종국강도는 전단스팬비가 1.5인 경우 초기크

랙이 발생한 후 응력의 재분배가 생겨 크랙하중의 약 2배의 하중에서 전

단파괴 되었고, 전단 스팬비가 3인 경우에는 초기크랙이 발생한 뒤 응력 
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재분배가 일어나지 않고, 초기 전단크랙은 파괴하중의 약 85%에서 발생

되었다고 하였다.

Bresler20),21)는 단면이 30 x 55.5 ㎝인 보 시험체에 인장 철근을 3단 배

근한 경우 파괴시 전단강도는 Dowel action 위원회의 제안식보다 약 30%

정도 증가한다고 하였다. 그리고 전단 보강근의 간격이 유호 춤의 1/2보

다 밀집하게 배근되어 있다면 전단철근 구속력이 3.5 Kgf/cm2처럼 작은 

값을 갖더라도 전단종국강도를 증가시키고 부재의 상당한 처짐이 발생할 

때까지 전단파괴를 억제시킨다고 하였다.

Zsutty22),23)는 콘크리트 압축강도, 전단스팬비의 역수, 인장 철근비를 하

나의 변수로 하여 초기 전단크랙 응력과 전단종국 응력의 복합변수의 3제

곱에 비례하고, 전단철근 구속력은 전단종국 응력에 직접 비례한다고 하

였다. Mattock24),25),26)의 연구에 의하면 초기 전단크랙 응력은 콘크리트 강

도의 제곱근에 비례하고 종국전단강도는 전단철근 구속력에 직접 비례하

며, 전단철근 구속력이 0.06f ck(d/a)
1/2  보다 적을 경우에는 전단철근의 구

속력은 1.75배로 전단종국강도에 기여한다고 하였다. Smith27)는 전단스팬

비가 1.0 보다 작을 경우 수직 전단철근은 그 효과가 감소하지만,  수평 

전단철근은 그 효과가 현저히 증가한다고 하였다. Mphonde와 Frantz
28),29)

는 콘크리트 강도를 약 1000 Kgf/cm2까지 증가시켜 콘크리트 강도가 전단

강도에 미치는 효과를 연구하였는데, 전단철근이 없는 보의 전단종국 강

도는 콘크리트 강도의 3제곱에 비례하며 전단철근이 있는 경우의 초기 전

단크랙 강도 및 전단 종국강도는 콘크리트 강도의 제곱근에 비례하고, 전

단철근 구속력은 1.6배의 비율로 전단종국강도에 기여한다고 보고하였다.

1986년 Elzanaty와 Nilson
30)
은 철근비와 전단스팬비를 변수로 하여 보

통강도에서 고강도까지의 철근콘크리트 보를 실험하였다. 그들의 실험결

과에 의하면 ACI식에 의한 예측치는 전단스팬비가 증가하고 특히 철근비

가 낮으면 현저하게 안전율이 낮아진다고 하였다. 또한 ACI식은 철근비

와 전단스팬비의 영향은 과소, 콘크리트의 압축강도 영향은 과대하게 평
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가하고 있다고 하였다. 1987년에 Ahmad와 Lue
31)
는 전단보강이 없는 54

개의 고강도 철근콘크리트 보에서 주철근비와 전단스팬비를 각각 6가지 

변수로 하여 사인장균열 강도 및 극한 전단강도를 측정하였다. 실험결과 

주철근량이 적은 고강도 콘크리트 보에서는 ACI식에 의해 산정된 전단강

도에 대한 실측된 전단강도의 비가 거의 1.0에 접근하는 것으로 나타났다. 

그리고 ACI 규준식은 콘크리트 압축강도에 대해서는 과대하게 평가하고 

전단스팬비와 주철근비는 과소 평가한다고 보고하였다.

1989년 Mphonde
32)
는 콘크리트 구조물에서 전단거동을 예측하기 위한 

정확한 이론적 모델의 제시는 어렵기 때문에 콘크리트 보의 전단설계는 

실험결과에 의존할 수밖에 없다고 주장하였다. 그리고 기존 실험결과에서 

나타나는 실제적인 전단철근 능력 이상의 전단력 증가는 현재 이론으로 

적당히 설명할 수 없다고 보고하였다. 또한 전단철근을 갖는 콘크리트 보

의 전단능력을 계산하기 위하여 콘크리트와 전단철근은 단순 중첩의 원리

를 사용했으며, 철근콘크리트 보에 전단철근을 보강한 것이 ACI식 보다 

60% 이상 전단능력이 증가한다고 하였다.

고강도 콘크리트에 대한 국내의 연구와 시공실적은 매우 저조하다. 지

금까지는 고강도 콘크리트 보에 대한 실험 연구가 주로 재료부분에 국한

되었으나 고강도 콘크리트 작업성 재고를 위한 고성능 감수제의 개발로 

고층건물이나 장지간 교량 등의 건설에 고강도 철근콘크리트 사용이 증가

하게 되었고 최근에 와서는 몇몇 대학과 연구소를 중심으로 부재의 구조 

역학적인 부분에 대한 연구가 활발하게 진행되고 있다. 프리스트레스트 

콘크리트 교량이나 조립식 구조물 등과 일부 신도시 아파트 건설에 압축

강도 49 MPa의 콘크리트가 시범 시공되고 있으며, 1993년에 국내건설사

가 수주한 말레이시아의 페트로나스타워(92층, 높이446m)는 세계에서 제

일 높은 구조물로서 78.5 MPa의 고강도 콘크리트가 사용되었다.

1990년에 고광일
48)
, 1989년에 신성우 등

49)
에 의한 비교적 고강도인 콘크

리트 보의 전단 거동에 관한 연구에서 ACI규준식은 주철근비와 전단 스
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팬비의 영향은 과소평가하고 있는 반면에 콘크리트 압축강도에 대한 영향

은 과대평가하고 있다고 보고하였다. 1994년 윤영수
50)
는 보통강도 및 초

고강도 콘크리트 보의 콘크리트 강도 증가에 따른 전단거동을 검토한 결

과 고강도 및 초고강도 콘크리트 보의 경우 국내의 콘크리트 시방서에서 

규정하고 있는 최소 전단 철근량만으로 보강할 때 유리한 거동을 기대할 

수 없으므로 콘크리트 압축강도 증가에 따라 전단철근량도 증가시켜야 한

다고 지적하였다. 그리고 현재 콘크리트 강도와 무관하게 일정한 값의 최

소 전단철근량을 규정하고 있는 국내 콘크리트 시방서와 콘크리트강도가 

68.7 MPa 이상인 경우에 ACI가 규정하고 있는 최소전단철근에 관한 보

완규준도 개선의 여지가 있음을 지적하였다.

   이러한 많은 연구들에 불구하고 부재의 전단거동에 대해 상이한 결과

들을 제시하고 있다. 전단거동에 영향을 미치는 요인으로는 콘크리트 강

도, 전단철근의 강도 및 배근간격으로 설명되는 구속지수 및 전단경간비 

등을 들수 있으며, 이들 요인들과 전단거동을 관련짓는 명확한 관계조건

을 설정하지 못하고 있다. 따라서 본 연구에서는 이들 요인들을 사용하여 

16개의 시험체를 제작 및 실험을 실시하여 철근콘크리트의 전단거동을 규

명하고자 하며, 또한 일반적으로 보부재의 실험은 단순지지조건을 사용하

나, 실제 구조물에서는 연속인 지지조건이 발생하므로 지점조건은 단순지

지와 연속지지단에 따른 영향을 비교하였다.

3. 연구 방법 및 범위

철근콘크리트 보의 전단 거동의 특성을 파악하기 위해 여러 변수들 중

에 콘크리트의 압축 강도, 전단스팬비, 전단철근의 강도 및 지점의 조건을 

주요 변수로 이에 대한 전단 특성을 파악하였다. 제주대학교 구조실험실 

소재의 100톤 용량의 철골 프레임을 사용하여 가력을 행했으며, 총 16개

의 시험체를 제작하였다. 고강도 콘크리트는 제주도 소재의 세기산업에서 
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제작한 고강도 콘크리트를 사용하여 가급적 동일한 성질의 콘크리트를 사

용하도록 하였다.

실험 결과들은 가력 중에 파악된 균열의 양상과 철근의 변형 및 보의 

처짐을 측정하여  그 결과를 분석하였으며, 이들을 현재의 기준과 비교하

여 그 타당성을 검증하였다.



- 7 -

Ⅱ. 이론적 고찰

1. 보의 전단거동

철근콘크리트 보가 Fig. 1과 같이 주로 휨을 지지한다면 주인장응력은 

부재축과 평행하게 작용하며, 그 결과 균열을 인장응력이 최대가 되는 바

깥쪽 연단으로부터 시작하여 90˚방향으로 위쪽으로 진전되어 갈 것이다. 

그러나 여기에 추가적인 전단응력이 작용하면 주인장응력의 크기 및 방향

은 바뀌어져 경사진 균열, 즉 사인장균열을 유발하게 된다. 

1) 사인장 균열

Fig. 1과 같이 사인장균열은 웨브-전단(web-shear) 및 휨-전단

(flexure-shear) 균열로 구분한다. 휨응력(σ)에 비하여 전단응력이(υ)이 

클 경우 최대 주인장응력은 보축에 대하여 45˚경사를 갖고 중립축 부근

에 발생한다. 그리고 이 값이 허용치를 초과하면 웨브에 균열이 발생하기 

시작하는데 이와 같은 균열양상을 웨브-전단균열이라 하며, 춤이 크며 웨

브 두께가 얇은 보로써 M/V가 적은 지역 혹은 연속보의 반곡점 부근에 

주로 나타난다. 웨브-전단균열하중은 중립축 부근에 나타나는 주인장응력

을 재료의 인장강도 값으로 제한하므로 상대적으로 정확하게 산정할 수 

있다. 대다수의 철근콘크리트 보의 사인장균열은 휨균열의 연장 형태를 

취하고 있는데, 처음에 휨 균열이 발생하고 다음에 이로 말미암아 전단응

력이 증가된다. 그리고 균열의 단부(head of crack)에 사방향 인장응력이 

형성되어 최종적으로 사인장균열을 나타내는데, 이러한 균열 양상을 휨-

전단균열이라 한다(Fig. 1(c)). 이외에도 가끔씩 Fig. 1(d)와 같이 휨-전단
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균열과 더불어 쪼개짐 균열(splitting crack)과 같은 2차균열이 사인장균열

에 연장하여 하부 주근을 따라 발생하기도 한다. 이러한 균열은 인장근의 

변형과 관련된 쐐기작용(wedge action)에 의하여 발생하는 쪼개짐 응력 

및 인장근의 장부작용(dowel action)으로부터 피복 콘크리트에 작용하는 

수직력에 기인한다(Fig. 1(e)).

2) 전단 저항 성분

콘크리트 부재에서 전단력을 전달하는 기구(shear transfer mechanism)

는 여러 가지가 있는데, 그중에서도 가장 대표적인 기구는 다음과 같다

(Fig. 2).

① 비균열 단면의 전단강도 Vcz

② 균열면사이에 발생하는 전단력 Va의 수직성분 Vay

③ 하부 주근의 장부작용에 의한 전단강도 Vd

④ 전단철근의 기여강도 Vs

Fig. 1 Shear cracks
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골재의 맞물림 전단력 Va는 두 균열면의 상대적인 이동에 저항하는 골

재의 맞물림 작용(aggregate interlock)에 의하여 균열면의 접선방향에 나

타나는 마찰저항을 의미한다. 따라서 만약 균열폭이 너무 크지 않으면, 그 

영향 정도는 매우 크다고 할 수 있다. 균열면 사이에서 두 물체의 상대적

인 수직방향 이동을 제한하는 장부력은 균열을 관통하는 하부 인장근에 

의하여 발생하는 수직방향 저항력을 의미한다. 따라서, 외부에 작용하는 

전단력(Vext)과 이를 지지하는 전체요소의 평형조건은 식(2․1)과 같이 표

현할 수 있다. 

Vext=Vcz+Vay+Vd+Vs (2․1)

부재의 종류에 따라 지배하는 전단력 지지요소의 형태는 다르게 나타나

며, 더욱이 개개 요소의 상대적인 크기는 하중단계에 크게 의존한다. 따라

서, 휨균열 발생 이후에는 내부응력이 재분배되어 골재의 상호작용 및 장

부작용에 의하여 어느 정도의 전단력이 지지된다. 또한, 경사방향 균열 발

생 이전에는 전단철근의 기여도가 적으나, 그 이후에는 기여도가 증가하

게 되므로 상기한 모든 개개 요소들이 전단력을 지지하는데 효율적으로 

참여한다. 따라서, 경사방향 균열 이후의 거동, 파괴형태 및 하중은 모든 

지지요소의 기여도, 파괴시점 및 응력의 재분배 정도에 따라 결정된다.

3) 파괴양상

식 (2․1)에서 보는 바와 같이 최대 주인장응력의 크기 및 방향, 경사방

향 균열의 발생정도는 휨 및 전단응력의 상대적 크기에 영향을 받는다. 

만약, 단순하게 휨 및 전단응력(σ 및 υ)이 각각 M

bw d
2
및 V

bw d
2
 에 비

례하여 작용한다면, 전단 응력에 대한 휨응력의 비는 식(2․2)와 같다.
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F 1M

bw d
2 /

F 2V

bw d
=
F 3M

V d
(2․2)

여기서 F 1 F 2 F 3 : 비례상수

Fig. 2 Internal forces along diagonal crack

식 (2․2)는 상수 M

V d
가  경사 방향 균열의 발생, 진전, 및 하중에 

심각한 영향을 미치고 있음을 나타내고 있다. Fig. 3(a)와 같이 집중 하중

을 지지하는 보에서는 M
Vd
는  전단스팬(a)이라 하며, 또한 M

V d
= a/d를 

전단 스팬-춤 비라 한다. 

 철근콘크리트 보의 대표적인 전단파괴 양상 및 a/d 의 영향을 2점 가력

조건의 전단철근이 없는 단순지지 보에 의해 설명된다.

(1) 춤이 매우 깊은보(a/d<1) : a/d<1 인 보에 나타나는 경사방향 균열은 

봉의 하중지지 기구를 아치구조(tied-arch)로 전환시키는데, 이러한 아치

구조는 인장하중을 지지하는 하부 주근의 항복이나 정착부의 파괴 또는 

압축부위의 파괴로 말미암아 궁극적인 파괴가 발생한다. 

(2) 스팬이 짧은 보(1<a/d<2.5): 일반적으로 1<a/d<2.5 정도인 보는 사인

장균열, 특히 휨-전단균열에 의하여 파괴가 발생하는 것이 보통인데, 구

체적으로 ① 균열부위 위로 남아 있는 비균열 콘크리트 단면의 압괴(전단
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-압축파괴, Fig. 3(b), ② 주근을 따라서 발생하는 2차 균열로 인한 부착 

및 정착부위의 파괴(전단-인장파괴, Fig. 3(b))형태로 나타난다. 

(3) 상대적으로 스팬이 짧은 보, 즉 a/d<2.5인 보는 하중 작용점 및 지지

점 부근에 발생하는 수직 압축응력이 경사방향 전단강도를 상당히 증가시

키므로, 이러한 효과를 포함하는 보를 춤이 큰 보라 한다. 

(4) 보통의 보(a/d>2.5) : a/d>2.5 인 보의 파괴는 휨 혹은 전단에 기인한

다. 휨파괴를 구분할 수 있는 기준값 a/d는 인장 철근비 및 항복강도, 콘

크리트의 압축강도 등에 의하여 결정되나, 대개의 경우 a/d>6 이 되면 

휨파괴가 지배한다. 2.5<a/d<6인 보에서 휨균열은 초기하중단계에서부터 

발생하며 휨 내력을 발휘하기 이전에 휨-전단 사인장균열에 의하여 파괴

가 발생한다. 만약 전단철근이 없는 경우에는 Fig. 3(d)와 같이 사인장균

열이 보 전체를 관통하는 갑작스러운 파괴를 유발한다. 이러한 형태의 파

괴는 매우 취성적인 양상을 나타내므로, 전단철근을 추가 배치하여 전단-

압축 혹은 휨 파괴를 유도하도록 하여야 한다. 

 이외에도 I형 보와 같이 얇은 웨브를 갖는 전단철근이 배치된 부재의 파

괴는 Fig. 3(d)와 같이 경사방향 웨브재의 압괴에 의하여 나타날 수도 있

다. 

4) 웨브 보강근의 역할

실험으로부터 측정된 전단철근의 변형률 분포는 사인장균열이 발생하기

이전까지는 무시할 정도임을 보여주고 있다. 따라서, 사인장 균열이 발생

하는 시점 혹은 어느 위치에 발생하는 지에 대한 전단철근의 영향은 크지 

않은 것으로 판단되어, 전단철근이 없는 보로부터 유도된 사인장균열강도

(Vcr)식은 어느 정도 정확도를 유지하고 있음을 알 수 있다.

  그러나 일단 사인장균열이 발생한 후에는 어느 정도의 전단력은 사인장

균열을 가로지르는 전단철근에 의하여 지지되기 시작하는데, 이 단계에서 

4가지의 전단력지지 성분이 유효하게 작용하기 시작하므로 전단내력은 이
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들의 합으로 표시된다. 따라서 전단철근의 역할은 ① 직접적으로 전단내

력을 증가시킬 뿐만 아니라, ② 간접적으로는 경사방향 균열을 가로 질러 

균열 폭이 더 이상 확대되지 않도록 하여 골재 상호작용을 유지하기도 하

며, ③ 더 이상 균열이 압축지역으로 진전되는 것을 방지하며, 또한, ④ 

전단철근 형태(U형)의 전단철근은 하부 주근의 변형을 제한하므로서 주

근의 장부작용에 도움을 주며, ⑤ 충분히 배치된 웨브보강근은 보의 연성

파괴를 유도한다. 이외에도, ⑥ 웨브 보강근에 의하여 구속된(confined) 

콘크리트는 향상된 압축강도 및 연성을 나타내기도 하며, 또한 ⑦ 웨브 

보강근 자체도 장부작용을 유발시킬 수 있으며, ⑧ 아치작용을 구성하는 

경사방향 압축재에 지압지역(bearing zone)을 제공하기도 한다. 

  전단철근을 갖는 보는 보강근이 항복할 때 극한상태에 도달하므로 전단

철근이 항복함에 따라 더 이상의 하중 증가는 없으나 균열이 심화되어 전

단력지지 성분중 어느 하나 혹은 그 이상이 제 기능을 상실하므로서 파괴

상태에 도달하게 된다. 따라서, 전단 보강근을 갖는 보의 전단강도 및 파

괴양상은 콘크리트 압축강도, 주근비 및 전단 스팬-춤비에 추가적으로 전

단철근의 양, 배치 및 항복강도 등에 영향을 받는다. 만약, 웨브보강근의 

양이 너무 적게 배치된 보의 파괴양상은 보강근이 없는 보와 마찬가지로 

갑작스런 파괴를 유발한다. 특히, 적은 ρ(Vd)/M  비를 갖는 보의 경우에

는 갑작스런 사인장균열의 발생 가능성이 높아 이러한 취성파괴를 배제하

기 위하여 최소한의 웨브보강근이 필요하게 된다. 반면에 전단철근이 너

무 과다하게 배치된 경우에는 웨브보강근의 항복 이전에 콘크리트 압축지

역에 취성적인 전단-압축 파괴를 유발하게 되므로, 이러한 파괴를 배제하

기 위하여 웨브보강근 양을 제한하여야 한다. 따라서 적절하게 배치된 웨

브보강근을 갖는 보의 파괴는 전단철근이 항복함에 따라 점진적으로 발전

되어, 파괴 이전에 균열 폭이 증대되는 등의 충분한 조기 파괴조짐을 나

타내는 연성적인 양상을 취한다. 
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Fig. 3 Shear failure modes
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2. 전단저항기구

콘크리트 부재의 두 균열면 사이에 전단력을 전달하기 위하여 발생할 

수 있는 대표적인 기구는 크게 두가지로 나눌 수 있다. Kani, Fenwick에 

의해 제안된 전달기구는 전단철근이 없는 보의 거동을 설명하고 있으며, 

트러스 모델(truss anology) 보다 최근에 제안된 콘크리트 소성이론

(concrete plasticity) 및 압축응력장 이론(compression field theory) 등은 

전단철근이 충분히 배치되어 있는 보의 거동을 설명하고 있다. 전단철근

이 없는 보에 있어서 콘크리트 소성이론 및 압축응력장 이론과 관련된 트

러스 모델의 확장은 여러 문헌들에서 볼 수 있다.

 전단철근이 없는 보는 전달기구를 구성하는 세가지 성분(비균열단면의 

강도, 골재의 맞물림 작용, 장부작용)중 어느 하나가 유효하지 않으면 곧

바로 극한상태에 도달한다. 이러한 보는 하부주근의 변형을 구속하는 전

단철근이 존재하지 않으므로 장부작용의 기여도가 매우 낮다. 또한 경사

방향 균열폭이 구속되어 있지 않아 하중이 증가함에 따라 점차적으로 골

재의 맞물림 작용도 저하된다. 그러나 상대적으로 춤이 깊은 보에서는 경

사방향 균열 발생 이후 아치작용으로 인하여 단면의 유효 전단력을 감소

시키는 결과를 가져올 수 있다. 이와 같은 여러 불확실한 사실로 인하여 

전단 보강근이 없는 보의 균열 발생후 강도 및 거동을 정확하게 예측하기

는 어렵다. 

 이에 반하여 적당한 양의 전단철근을 갖는 경사방향 균열발생 이후에도 

보강근이 항복상태에 도달할 때까지는 지속적으로 전단강도를 증가시킨

다. 작용하는 전단력의 크기가 증가함에 따라 전달기구를 구성하는 네가

지 성분(비균열단면의 강도, 골재의 맞물림 작용, 장부작용, 전단철근의 

강도)의 기여도도 증가한다. 그리고 점차적으로 전단철근이 항복상태에 

도달하면 균열폭이 확대되어 골재의 맞물림 작용이 감소하게 되고, 궁극

적으로 쪼개짐이나 콘크리트 압축지역의 전단-압축 형태로 파괴된다. 이
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와 같은 파괴 특성으로 인하여 전단철근을 갖는 보는 어느 정도 연성거동

을 나타낸다. 

3. Kani의 이론

1964년 Kani는 휨균열이 이미 존재한 상태에서 전단하중을 지지하는 

철근콘크리트 보의 하중저항 기구를 설명하기 위하여 머리빗(comb)모델

을 제한하였다. Fig. 4에서와 같이 이러한 모델은 콘크리트 비균열 단면을 

머리빗의 등뼈롤 표시하고 있으며, 휨 균열사이의 콘크리트 부분은 머리

빗의 이(tooth)로 이상화하고 있다. 하부 철근에 발생하는 부착력은 캔틸

레버 이(tooth)에 휨응력을 유발하고, 이로 인한 단부의 휨모멘트가 이

(tooth)를 파괴할 만큼 클 때 사인장균열이 발생한다고 간주하였다. 

Fig. 4 Shear mechanism of 

reinforced concrete beam by Kani

Kani의 모델은 전단철근이 없는 부재의 전단거동에 대하여 여러 가지

면을 이해할 수 있도록 한다. 전단철근이 없는 스팬-춤비가 큰 보는 사인

장균열이 발생한 이후에 갑작스럽게 파괴되지만, 스팬-춤비가 작은 보는 

사인장균열이 발생된 후에도 하중의 증가를 나타낸다. 이러한 부재에서 

머리빗의 등뼈는 이(tooth)가 파괴한 후에도 하중을 지지할 수 있는 강한 

아치를 형성하기 때문이다.
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Fig. 5 Shear-resisting components

Kani의 모델은 기본적으로 골재의 맞물림 작용과 같이 휨균열을 가로

질러 전달되는 전단응력의 효과를 고려하고 있지 않으므로 많은 연구자들

은 어느 정도의 전단이 휨균열을 통하여 전달될 수 있는가에 새로운 의문

을 가지게 되었다. 따라서, 이를 결정하기 위한 수많은 실험을 수행하기에 

이르렀는데 실험결과에 의하면, 종래의 생각과는 달리 파괴직전까지 비균

열압축지역에 의하여 저항되는 전단력은 전체전단력의 25%정도에 불과하

다는 사실을 알게 되었다(Fig. 5). 다시 말하면, 대부분의 전단력은 비균열 

압축지역보다는 Fenwick 및 Panlay가 설명하고 있는 골재의 맞물림작용 

및 하부인장근의 장부작용에 의하여 저항되는 것으로 나타났다. 

 4. 트러스 개념

 1899년 Ritter는 철근콘크리트 보에 Fig. 6(a)와 같은 트러스모델을 적용

하여 균열발생 후 나타날 수 있는 힘의 흐름을 설명하고자 노력하였다. 

콘크리트의 사인장 압축응력장은 트러스의 경사방향 부재로 작용하여, 전

단철근은 수직 인장재로 작용한다. 또한 트러스의 하현재는 하부 주근으
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로 대치된 반면에 보의 휨 압축력은 상현재 역할을 한다. 

또한, 1902년 Mörsch는 보다 상세한 트러스 모델을 Fig. 6(b)와 같이 

제시하였다. Mörsh의 트러스 모델에 의하면 경사방향 압축응력장은 고려

하고자 하는 전단철근 최상단에서 다음 전단철근의 하부까지 반드시 연결

될 필요가 없으며 또한, 경사방향 부재를 구성하는 압축응력장에 대하여 

불연속적인 형태보다는 연속적인 형태를  취하고 있다. 

 Ritter와 Mörsch는 기본적으로 균열 콘크리트의 인장강도를 무시하고 있

으며 균열발생 후 경사방향 압축을력도는 45°로 작용한다고 가정하였다. 

Ritter와 Mörsch가 사용한 평형조건은 Fig. 7에 요약되어 있다. 전단응력

도가 유효 전단면적( bwjd)에 걸쳐 균등하게 분포되어 있다고 가정하면, 

요구되는 주압축 응력의 크기는 Fig. 7(b)의 자유 물체도로부터 얻어질 

수 있다. 전체 경사방향 압축력 σ2bwjd/ 2는 2V와 같아야 하므로, 주압

축 응력은 식(2․3)과 같다.

Fig. 6 Truss model
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Fig. 7 Equilibrium of forces on truss model

  σ2=
2V
bwjd

(2․3)

또한 경사방향 압축력의 길이방향 성분은 V와 같아야  하며, 이 힘은 주

근에서 발생하는 동일한 인장력 Nv에 의하여 상쇄되어야 한다. 전단에 

의하여 유발된 주근의 인장력은 식(2․4)와 같다(Fig. 7(b)).

      Nv=V (2․4)

 Fig. 7(c)의 자유 물체도로부터 경사방향 압축력 σ2bwjd/ 2의 수직성분 

σ2bwjd/ 2는 전단철근에 발생하는 인장력 AvFv에 의하여 지지되어야 하
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며 이는 식(2․5)와 같다. 

      
AvFv
s

=
V
jd
                        (2․5)

여기서, 

Av    :   전단철근단면적
s    :    전단철근간격  
f v    :    전단철근응력 
한편, 경사방향 부재의 경사각도를 45° 이외에 다른 변화하는 각도 θ로 

표시한 유사 접근 방법을 변각 트러스 모델(variable angle truss model)

이라 하는데 45°트러스 모델과 마찬가지로 아래와 같이 관련식을 유도할 

수 있다. 실제 경사방향 압축응력장의 경사각도는 주근량, 전단철근량 및 

작용 하중크기 등에 따라 변화하므로 주어진 조건에서 이러한 각도를 정

확히 결정하는 것이 부재의 전단거동을 정확하게 예측하는 핵심사항이 된

다.

    σ2=
V
bwjd

1
sinθcosθ

     (2․6)

     Nv=Vcotθ                (2․7)

     
Avfv
s
=
V
jd
tanθ        (2․8)

 5. 압축응력장 이론 

 다양한 각도를 갖는 변각 트러스모델의 평형방정식을 부재설계에 적용하

기 위해서는 경사방향 압축응력장의 경사각도 θ를 결정하여야 한다. 

1992년 Wagner는 얇은 웨브를 갖는 금속보의 좌굴 발생 후 전단지지 거
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동을 연구하는데 있어서 이와 유사한 문제를 취급한 바 있는데, 좌굴 발

생후 얇은 웨브는 더 이상 압축력에 저항할 수 없으므로, 외부 작용 전단

력은 경사방향 인장응력장에 의해서만 지지된다고 가정하였다. 경사방향 

인장응력장의 경사각을 결정하기 위하여 Wagner는 계의 변형 조건을 고

려하였으며, 경사방향 인장응력장의 경사각은 주인장 변형률의 경사각과 

일치한다고 가정하였다.

 이러한 Wagner는 접근방법을 인장응력장 이론(tension field theory)이라 

하며 이를 콘크리트에 적용하면 균열발생 후 콘크리트는 더 이상 인장력

에 저항하지 못하므로 전단력은 경사방향 압축응력장에 의해 지지된다고 

가정 할 수 있다. 이렇게 하여 유도된 경사방향 압축응력장의 경사각은 

식(2․9)와 같이 표현되며, 압축응력장 이론의 핵심사항이 된다. 

tan 2θ=
ε x-ε2
ε y-ε2

(2․9)

여기서, ε x  : 수평방향 변형률(인장, +)

       ε y  : 수직방향 변형률(인장, +)

       ε z  : 주압축 응력

경사각 θ에 대한 식 (2․9)는 3개의 변형률( ε x, ε y  및 ε z) 사이의 적합

조건으로 생각할 수 있다. 3방향에서의 변형률을 모두 알고 있으면 기하

학적 조건을 설명하는 모아의 원(Moht's circle)을 사용하여 원하는 방향

에서의 변형률을 산정할 수 있다. Fig. 8은 이를 요약 설명하고 있다. 

 모아의 원으로부터 웨브에 작용하는 주인장 변형률 및 전단 변형률은 식

(2․10), 식(2․11)과 같다. 

ε1=ε x+ε y+ε2 (2․10)

γ xy=2( ε x-ε2)cotθ (2․11)
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Fig. 8 Strain compatibility of web

압축응력장 이론은 이러한 변형률 적합조건에 의하여 사인장균열의 경

사각을 결정하고 있으며, 동시에 주어진 경사방향에서의 압축 및 인장력, 

수직 보강근력 사이의 평형조건에 의하여 부재의 전체 응력-변형률 응답

을 결정한다. 균열 발생 후 균열면에 발생하는 국부 응력상황을 직접적으

로 취급하기 보다는 균열지역과 비균열지역에 발생하는 응력상황을 평균

적으로 취하고 있으며, 후에 균열면에 발생하는 국부응력 상황만을 별도

로 검토하는 간접적인 방법을 포함하고 있다. 또한 이를 위하여 균열방향

은 하중의 크기에 따라 변화하며, 주응력 방향은 주 변형방향과 일치한다

는 기본가정을 전제로 하고 있다. 그러나 이러한 방법은 주어진 변형률에 

해당하는 응력을 결정하고 최대 응력을 한정하는 재료의 구성모델과 연결

되어야 하는데, 압축응력장 이론은 인장-압축 상태의 응력상황을 고려하

고자 하는 방향의 압축변형률 및 이에 수직한 방향의 인장변형률의 함수

로 표시하고 있다. 이러한 균열 콘크리트의 재료모델은 수많은 철근콘크

리트 전단패널 실험결과로부터 유도된 합리적인 콘크리트 응력-변형률 

관계로서 주인장 변형률의 크기에 따라 압축강도가 저하하는 연화현상

(softening of compression strength)을 종래와는 달리 간편식으로 표현하

고 있다. 
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Fig. 9 Shear reinforcement types

6. 기준에 따른 보의 전단설계

1) 콘크리트 전단

 여러 기준에서는 웨브-전단 균열이 발생하는 평균 전단응력을 식(2․

12)와 같이 표현하고 있다. 

υ cw=
Vcw
bwd

=0.93 f ck (2․12)

예측하기 어려운 복잡한 거동을 결합하는 휨-전단균열하중을 결정하기 

위하여 기준에서는 많은 실험결과에 근거하여 아래와 같이 제시하고 있

다. 만약, 사인장균열이 발생하는 위치에서 주인장응력이 콘크리트 인장강

도( σ ct)와 같다고 하면, 관계식은 식(2․13)과 같이 표현할 수 있다. 
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Fig. 10 Strength of shear reinforcements 

σ ct=
1
2
σ x+ (

1
2
σ x)

2
+υ

2 (2․13)

또한 휨인장응력( σ x)이 주근의 응력( σ s)에 비례하고 전단응력(υ)이 평균

전단응력에 비례한다고 가정하면, 전단응력은 식(2․14)와 같다. 

σ x∝
σ s
n
=F 1

M

nρwbwd
2

υ=F 2
V
bwd

(2․14)

여기서, F 1  , F 2  :비례상수

       Es  , Ec  :보강근 및 콘크리트의 탄성계수

          n= Es/ Ec
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ρw  : 인장철근비 (As/bwd)

식 (2․14)에서 σ x와 υ를 대입하고 σ ct  및 Ec를 f ck의 함수로 표시하면 

식 (2․14)는 식(2․15)와 같이 두 개의 변수로 나타낼 수 있다. 

X=ρw
Vd
fck
M , Y=

V
bwd

fck (2․15)

실험결과를 근거로 하여 X 및 Y에 대한 상관관계를 표시하면 식(2․16)

과 같다.

 

Vcr
bwd

f ck=0.50+176
ρw
f ck

Vd
M

(2․16)

다시 식 (2․12)와 (2․16)을 조합하여 전단보강이 없는 보의 사인장균열

을 표시하는 공칭전단강도를 식(2․17)과 같이 나타낼 수 있다. 

Vc=(0.50 f ck+176ρw
Vd
M
)bwd≤0.93 f ckbwd    (2․17)

이를 전단응력 Vc로 표시하면 식(2․18)과 같다. 

                                                                     

    vc=
Vc
bwd

=50 f ck+176ρw
Vd
M
≤0.93 f ck   (2․18)

이와 같은 배경에서 기준에서는 Vd/M대신에 Vud/M을 사용하여 식(2․

19)와 같이 다시 표시하고 있으며, 반곡점에서는 모멘트가 0이므로 이러

한 지역의 전단응력 Vc를 제한하기 위하여 최대 Vud/M값을 1.0으로 제

한하고 있다. 
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        vc=
Vc
bwd

=50 f ck+176ρw
Vud

Mu
≤0.93 f ck (2․19)

          
Vud

Mu
≤1,0

 여기서 Vu,Mu:  계수전단력 및 모멘트 하중

2) 보강근의 전단강도

Fig. 9와 같이 전단철근은 ① 부재축에 수직한 전단철근, ② 하부  주근

과 45〫혹은 그 이상의 각도를 같는 경사진 전단철근, ③ 용접철망, ④ 30

˚혹은 그 이상의 각도르 갖는 벤트근, ⑤ 전단철근과 벤트근의 조합 등

으로 나타낼수 있다. 이중 가장 널리 사용되는 전단철근 형태는 부재축에 

수직한 U자형 전단철근이다. 

 전단철근을 갖는 보의 강도는 식 (2․1)로 나타낼 수 있으며 다시 공칭

전단강도로서 표시하면 식(2․20)과 같다. 

 Vn= Vc+ Vs (2․20)

여기서, Vc  : 파괴시 콘크리트에 의해 지지되는 전단력(= Vcz+Vay+Vd)

       Vs  : 파괴시 보강근에 의해 지지되는 전단력

비록 Vc성분의 상대적인 크기는 하중단계, 균열정도에 따라 변화하나 이

들의 합은 사인장 균열발생 하중과 일치하는 일정한 값으로 가정할 수 있

다. 

 전단철근에 의해 지지되는 전단력 Vs는 다음과 같이 산정할 수 있다. 

Fig. 10은 사인장 균열에 의하여 분리된 보의 한 부분을 나타내고 있다. 

사인장균열과 부재축이 이루는 각도를 θ라 하고 웨브보강근이 부재축에 

α의 각도를 가지고 s간격으로 배치되었다고 가정하자. 또한 전단철근 면
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적을 A υ, 작용하는 응력을 συ라 할 때 전단철근에 작용하는 수직력은 

Avf vsinθ  이다. Fig. 10(b)로부터 사인장균열을 가로 지르는 전체 n개의 

전단철근은 식(2․21)로 계산된다.

n=
d( cotθ+ cotθ)

s
(2․21)

또한 n개의 전단철근에 작용하는 수직력은 식(2․22)와 같다. 

Vs=nAvf vsinα=
Avfvd

s
sinα( cotθ+ cotα) (2․22)

부가적으로 사인장균열 각도를 45˚라 하고 파괴시 전단철근이 항복상태

에 도달한다고 가정하면 식 (2․22)는 식(2․23)과 같이 다시 표현할 수 

있다. 그리고 전단철근의 항복에 대한 가정은 전단철근양을 제한하여 만

족시킨다. 

Vs=Av fy
d
s
( sinα+ cosα) (2․23)

한편 α=90˚인 경우에 식 (2․23)은 식(2․24)와 같으며 이 식은 또한 

전술한 트러스 모델로부터 유도된 식과 동일함을 알 수 있다. 

Vs=
Avfyd

s
(2․24)

만약, 전단철근이 하부 주근의 벤트 형태로 배치되었을 때 단일 혹은 그

룹 벤트근이 지지하는 전단력은 식(2․25)와 같다. 

Vs=Av f ysinα (2․25)

또한 이러한 벤트근은 경사진 부위의 3/4만이 유효한 것으로 간주한다. 
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Ⅲ. 전단 거동의 실험

1. 실험 계획

철근콘크리트 보에서 전단에 의한 역학적  거동을 파악할 목적으로 

Table 1에서와 같이 총 16개의 시험체를 제작하여 실험을 실시하였다. 콘

크리트의 압축 강도, 전단 경간비, 전단철근의 강도 및 지점의 조건를 실험 변수

로 사용하였다. 콘크리트의 예상 강도는 210, 400, 600kgf/cm2를, 전단 

경간비는 2와 3을, 강도가 4500과 9000kgf/cm2인 φ10의 전단철근을 시

험체 별로 배근 간격을 정하였다. 또한 단면은 20×30cm장방형, 길이 

240cm로 지점 조건을 단순지지와 연속지지 조건으로 구분하였으며, 휨에 

의한 파괴를 막고자 4-D19로 배근하였다. 시험체는 Fig. 11과 같은 형태

로 제작되었으며, 가력은 전단 경간을 고려하여 2점 재하를 실시하였다.  

시험체에 콘크리트 타설과 동시에 콘크리트 압축 강도 측정용 공시체를 

제작하여 시험체와 동일한 조건에서 양생을 실시하였다. 동일 콘크리트에 

대하여 5개의 공시체를 제작하여 4주 후 실험시에 측정된 압축 강도를 

Table 2에 나타내고 있다. 전단철근의 위치 고정을 위해 φ10인 압축철근

을 사용하였다. 사용된 철근의 역학적인 특성을 Table 3에 나타내었다.

가력은 변위 제어에 의하였으며, 급격한 내력 저하가 일어나거나 파괴

정도가 너무 심하여 더 이상 하중가력이 불가능하다고 판단될 때까지 가

력하였다. 하중은 프레임에 부착된 로드 셀에 의해 측정하였으며, 전단 구

간 내에서 전단 철근의 변형을 측정하기 위하여 변형 게이지를 부착하였

다. 시험체의 처짐을 측정하고자 Fig. 11에서 보는 바와 같이 L.V.D.T.를 

설치하였으며, 이들을 데이터 로거에 연결시켜 일정한 시간 간격으로 하

중, 변형률 및 변위를 측정하였으며, 매 하중 증가에 따라 시험체의 균열 

양상을 육안으로 관찰 기록하였다. 
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Table1. Summary of specimens

specimen
fck

(kgf/cm2)

shear bar

a/d
support

condition
sv

(cm)
ρw

fyh

(kgf/cm2)

L3NOO

284

- 0.0 -

3.0 simple

L3LNO 7 0.0112
3,500

L3LWO 14 0.0056

L3HWO 16 0.0049 9,000

M3NOO

585

- 0.0 -

M3LNO 7 0.0112
3,500

M3LWO 14 0.0056

M3HWO 16 0.0049 9,000

H3NOO

680

- 0.0 -

H3LNO 7 0.0112
3,500

H3LWO 14 0.0056

H3HWO 16 0.0049 9,000

L2NOT 284 - 0.0 -

2.0 continue
L2LNT 284 7 0.0112

3,500
L2LWT 284 14 0.0056

L2HWT 284 16 0.0049 9,000

*L2NOO

        Spacing of shear bar : O(without shear 

          bar), N(sv=7cm), W(sv=14cm)

Yield strength of shear bar : 

          N(fyh=3500kgf/cm
2), H(fyh=9000kgf/cm

2)

Shear span ratio : 2(a/d=2.0), 

                            3(a/d=3.0)

Concrete strength : L(fck=280kgf/cm
2), 

             M(fck=580kgf/cm
2), H(fck=680kgf/cm

2)
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Table 2. Concrete strength 

Design strength

(kgf/cm2)

Cylinder strength

(kgf/cm2)

210 284.2

400 585

600 679.6

2. 실험 결과 및 고찰

  

  실험 결과를 Table 4에 요약하였다. Fig. 12는 시험체들의 파괴 양상을 나타내

고 있다. 이들 파괴 양상들에서 보는 바와 같이 대부분의 시험체들에서 사인장 

균열을 나타내었으며, 휨 주철근의 항복에 의한 휨 파괴가 선행하는 시험체들도 

관찰할 수 있었다. 모든 시험체들은 전단에 의한 파괴가 선행되도록 설계되었으

나, 예상된 전단 파괴 하중 보다 작은 값에서 파괴되었기 때문이라 사료된다. 

  또한, 지점 상태에 따른 영향을 고려하여 단순지지와 연속지지 조건에서의 시

험체는 다른 거동을 나타내었으나, 전단 균열에 의한 파괴는 동일하게 나타났다. 

전단 철근으로 과보강된 시험체는 주철근의 항복이나 압축측 콘크리트의 압괴에 

의한 파괴 양상을 나타내기도 하였다.  

Table 3. Mechanical properties of bars

bar

yield 
strength

( kgf/cm2)

strain at 
yield(%)

Young's 
modulus

( kgf/cm2)

D10 5,280 0.199 2.04×10
6

D19 4,976 0.252 1.95×106

φ10 3,520 0.243 1.9×10
6

φ10 9,040 0.235 1.97×10
6
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Fig. 11 Test set-up of specimens

(a) M3LNO

(b) M3NOO
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(c) H3NOO

(d) H3LWO

Fig. 12 Failure modes
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(1) 지점에 상태에 따른 하중과 처짐 관계 

  Fig. 13은 하중과 처짐 관계를 나타내고 있다. 이 그림에서 전단 철근으로 보강

되지 않은 시험체(Fig. 13(a))는 최대 내력 후에 급격한 전단 파괴를 일으킴을 볼 

수 있다. 그러나 전단 철근으로 보강된 시험체는 전단에 대한 저항 능력이 증가

하여 급격한 전단 파괴는 막을 수 있었으며, 휨에 의한 파괴가 지배하는 양상을 

나타내고 있다. 

  지점은 양단 단순 지지와 연속지지 조건으로 구분되며, 그림에서 보는 바와 같

이 지점 조건에 따라서 파괴 양상에 차이를 나타냈으며, 단순지지보에서는 전단 

철근으로 보강에도 불구하고 급격한 전단 파괴를 일으켰다. 

(2) 전단 내력에 영향을 미치는 요인 분석

  Fig. 14는 콘크리트 강도와 전단 내력과의 관계를 나타내고 있다. 이 그림에서 

콘크리트 강도의 증가는 콘크리트가 분담하는 전단 내력의 증가로 전체적으로 전

단 내력의 증가를 나타내었다. 그러나, 전단 철근과 콘크리트 강도를 동시에 증가

시킬 경우에 전단 내력의 증가율은 둔화하는 경향이 나타났다. 이는 전단 철근에 

의한 전단 내력의 분담율의 감소로 이해되나, 휨이 지배하지 않을 경우에는 전단 

철근에 의한 전단 내력의 분담 정도가 크게 증가할 것으로 판단된다. 

  Fig. 15는 전단 철근비와 전단 내력과의 관계를 나타내고 있다. 전단 내력은 전

단 철근으로 보강되지 않은 시험체의 전단 내력으로 무차원화 시켰다. 이 그림에

서 전단 철근에 의한 보강은 전체적으로 전단 내력이 증가함을 알 수 있다. 그러

나 전단 철근비를 0.005에서 0.011로 증가시킬 경우에 고강도 콘크리트 보를 제외

한 기타의 시험체들에서 전단 내력의 증가를 거의 볼 수 없다. 이는 휨 철근의 

항복이 전단 파괴를 선행하여 발생하였기 때문으로 고강도 콘크리트의 사용은 휨 

주철근 항복을 지연시켜 전단 파괴를 일으킨 것으로 판단된다.
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Table 4. Test results

specimen
Vn

(tonf)

ACI 

(Vn)Test/(Vn)ACI (Mn)Test/(Mn)ACIVn

(tonf)

Mn

(tf․m)

L3NOO 9.04 4.97 9.5 1.82 0.73 

L3LNO 18.95 23.19 9.5 0.82 1.52 

L3LWO 18.41 14.98 9.5 1.23 1.48 

L3HWO 17.11 23.19 9.5 0.74 1.38 

M3NOO 13.7 6.84 10.6 2.00 0.98 

M3LNO 20.47 26.86 10.6 0.76 1.47 

M3LWO 21.96 16.85 10.6 1.30 1.58 

M3HWO 18.36 29.36 10.6 0.63 1.32 

H3NOO 14.62 7.32 10.8 2.00 1.04 

H3LNO 22.76 27.34 10.8 0.83 1.61 

H3LWO 19.8 17.33 10.8 1.14 1.40 

H3HWO 21.56 29.84 10.8 0.72 1.53 

L2NOT 15.91 5.31 9.5 3.00 0.85 

L2LNT 25.63 23.53 9.5 1.09 1.37 

L2LWT 24.43 15.32 9.5 1.60 1.31 

L2HWT 23.5 23.53 9.5 1.00 1.26 
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  Fig. 16은 전단 철근의 항복 강도가 전단 내력에 미치는 영향을 비교하였다. 

이 그림에서 전단 철근의 항복 강도는 전단 내력에 크게 영향을 미치지 않는 

것으로 나타났다. Fig. 16(b)는 배근 간격이 14cm이며, 항복 강도가 보통인 전단 

철근이 부담하는 전단 내력으로 무차원화 시킨 것이다. 이 그림에서 보는 바와 

같이 동일한 구속 지수에 대하여 전단 철근의 강도를 증가시키고 그 배근 간격

을 줄일 경우에 전단 내력은 증가함을 알 수 있다. 즉, 전단 철근의 강도를 증

가시키는 것보다는 배근 간격을 줄이는 것이 효율적으로 전단 내력을 증진시킬 

수 있음을 알 수 있다.

(a) specimens without shear bars
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(b) specimens with shear bars

Fig. 13 Load-deflection relation
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Fig. 14 Shear strength according to concrete strength
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Fig. 15 Shear strength according to shear bar ratio
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(3) ACI 기준과의 비교

  ACI 기준은 사용 전단 철근의 항복 강도를 4000kgf/cm2  이하로 규정하고 있으

며, 보통 강도의 콘크리트에 대한 실험식들을 고강도 콘크리트에 적용하여 설계

에 반영하고 있다. 따라서, 이들이 변수인 본 실험에서 그 타당성을 ACI 기준과 

비교하였다.

  Fig. 17(a)는 휨내력을 비교하였다. 모든 시험체들은 ACI기준보다 큰 모멘트 

저항 능력을 가지고 있음을 볼 수 있다. 즉, 기준을 따르면 적절한 휨 내력 및 
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설계가 가능하다고 판단된다. Fig. 17(b)는 전단 내력을 비교하였다. 이 그림에서 

전단 철근의 강도가 4000 kgf/cm2  이하인 시험체에서는 기준에서 정하는 전단 

내력을 상회하나, 고강도 철근인 경우는 전단 내력이 기준 이하의 값을 보인다. 

따라서, 전단 내력을 증진하기 위하여 전단 철근의 강도를 고강도화 하는 것은 

바람직하지 않음을 알 수 있다. 이는 Fig. 17(c)에서 전단 철근만에 의한 전단 

내력을 산정한 결과로부터 명확히 알 수 있다. 즉, 고강도 철근을 사용할 경우에 

전단 내력은 기준 보다 작은 내력을 보임을 알 수 있다.

(a) dimensional  shear strength 
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(b) dimensionless shear strength

Fig. 16 Shear strength according to the yield 
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(a) flexural capacity
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(b) shear capacity 
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(c) shear contribution of shear bars

Fig. 17 Comparison with ACI code
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(a) L2LNT
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Fig. 18 Behavior of shear reinforcements
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또한 Fig. 18은 각 시험체의 거동을 요약하고 있다. Fig. 18(a)에서 L2LNT 시

험체는 주철근의 항복 후에 전단에 의한 파괴를 나타내고 있다. 그러나 전단 철

근은 항복 이전에 있음을 볼 수 있다. 주철근의 항복이후에 급격한 내력의 저하

를 보이지 않았으며, 오히려 휨에 의해 지배가 된 것으로 판단된다. (b)의 시험체 

L2LWT는 지점이 연속지지 조건일 경우로 시험체가 최대 내력에 도달하기 이전

에 주철근의 항복을 나타내었으므로 전단에 의한 급격한 파괴는 나타나지 않았다. 

그러나 전단 철근은 항복하지 않은 것으로 미루어 전단 내력을 극대화시키지는 

않은 것으로 판단된다. (c)의 시험체 L2HWT는 주철근과 전단 철근 모두 항복하

지 않고 최대 내력에 달하였으며 최대 내력에 달하여 압축측 콘크리트의 압괴와 

전단 파괴를 나타내었다. 
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Ⅳ. 결 론

  본 연구에서는 철근콘크리트 보의 전단 내력에 영향을 미치는 요인들을 근거로 

콘크리트의 강도, 지점의 상태, 전단 철근의 강도 등을 변수로 총 16개의 시험체

를 제작하여 실험을 실시하여 그 영향을 파악하였다. 실험 결과 대부분의 시험체

들에서 사인장 균열을 나타내었으며, 휨 주철근의 항복에 의한 휨 파괴가 선행하

는 시험체들도 관찰할 수 있었다. 실험 결과로부터 다음의 결론을 얻었다. 

   (1) 전단 철근으로 보강되지 않은 시험체는 최대 내력 후에 급격한 전단 파괴

를 일으킴을 볼 수 있다. 그러나 전단 철근으로 보강된 시험체는 전단에 대한 저

항 능력이 증가하여 급격한 전단 파괴는 막을 수 있었으며, 휨에 의한 파괴를 동

반하였다. 

  (2) 콘크리트 강도의 증가는 콘크리트가 분담하는 전단 내력의 증가로 전체적

인 전단 내력의 증가를 나타내었다. 그러나, 전단 철근의 배근양이 증가할수록 콘

크리트 강도 증가에 의한 전단 내력의 증가율의 둔화를 나타냄을 볼 수 있다. 

 (3) 전단 철근에 의한 보강은 전체적으로 전단 내력의 증가를 나나내고 있다. 

그러나 전단 철근비가 0.005에서 0.011로 증가시킬 경우에 고강도 콘크리트 보를 

제외한 기타의 시험체들에서 전단 내력의 증가를 거의 볼 수 없었다. 이는 휨 철

근의 항복이 전단 파괴에 선행하여 발생하였기 때문으로 고강도 콘크리트의 사용

은 휨 주철근 항복을 지연시켜 전단 파괴를 일으켰기 때문이라 사료된다.

 (4) 동일한 구속 지수에 대하여 전단 철근의 강도를 증가시키고 그 배근 간격

을 줄일 경우에 전단 내력은 증가함을 볼 수 있다. 

 (5) 모든 시험체들은 ACI기준보다 큰 모멘트 저항 능력을 가지고 있음을 볼 수 

있다. 즉, 기준에 의하여 적절한 휨 내력 및 설계가 가능하다고 판단된다. 그리

고, 전단 내력을 증진하기 위하여 전단 철근의 강도만을 고강도화 하는 것은 바

람직하지 않은 것으로 판단되었다.
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