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Summary

Toinvestigatethecharacteristicsofshearstrengthandsoildeformationin

softgrounds,inwhichvariousverticaldrainswereplaced,twohundredsfield

monitoringdataofembankmentsperformedinthirteenroadconstructionsites

atwestandsouthcoastalareasoftheKoreanPeninsulawerecollected.At

first, the relationship between settlementand lateraldisplacementwas

investigatedintothreestages,inwhichembankmentconstructionworkswere

dividedintoinitialfillingstage,finalfillingstageandstageaftercomplete

filling.Andthen,therelationshipofsurchargepressuresandembankment

heightswithundrainedshearstrengthofsoftgroundswereinvestigated.The

investigation on settlement and lateraldisplacement illustrated that the

incrementoflateralflow totheincrementofsettlementwaslow duringinitial

fillingstage,butincreasedgraduallywithfillingandshowedlargestduring

finalfilling stage.After complete filling,the lateraldisplacement was

converged,eventhoughthesettlementwasincreasedcontinuously.Therefore,

mostoflateralflow wasoccurredduringembankmentfilling.Theratioofthe

lateraldisplacementincrementtothesettlementincrementwas20% forinitial

fillingstage,whichcoincidedwiththeonepresentedbyTavenasetal.(1979),

butbecame50% forfinalfillingstage,whichwashalfoftheonepresented

byTavenasetal.(1979).However,theratioreducedto1% to9%,whichwas

quite lower than the one presented by Tavenas et al.(1979). Shear

deformations,evenshearfailures,werepredictedinsoftgroundsunderinitial

undrained shearstrength,sincethedesign heightsofembankmentswere

higher than the yield height in all the sites.However,embankment

constructionwouldbepossiblesincetheyieldheightbecamehigherthanthe

designheightduetoimprovementofshearstrengthofsoftgroundswith

applicationoftheverticaldrains.Inordertoperform safelyembankmentsfor
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roadconstructions,theembankmentloadsshouldbedesignednottoexceed

5.14timestheinitialundrainedshearstrengthofsoftgroundsandtobeless

than 3.0timestheundrained shearstrength improved with application of

verticaldrainsinsoftgrounds.

Inthisstudy,theeffectoftheembankmentscaleonthelateralflow was

investigated.Thethickersoftsoilsandthewiderbottom ofembankments

produced themorehorizontaldisplacementsin softgrounds.Especially,if

thicksoftgroundswereplaced,theembankmentscale,whichwasgivenby

theratioofthicknessofsoftgroundtothebottom widthofembankments,

becamelargerandinturnlargehorizontaldisplacementwasproduced.And

alsothehigherfillingvelocityofembankmentsinducedthemorehorizontal

displacementsinsoftgrounds.

Theothermajorfactorseffectedonthelateralflow insoftgroundwerethe

thicknessandundrainedshearstrengthofsoftgrounds,thesoilmodulusand

the stability number.The more maximum horizontaldisplacement was

induced by the less undrained shearstrength and soilmodulus ofsoft

grounds.Also the more stability number produced the more maximum

horizontaldisplacement.The stability numberwasless than 3.0 and the

safetyfactorofbearingwasmorethan1.7whenthesheardeformationwas

notdeveloped.

However,ifthestabilitynumberwasmorethan5.14andthesafetyfactor

ofbearing waslessthan1.0,theunstableshearfailurewasdevelopedin

softground.50mm can berecommended as a criterion oftheallowable

maximum horizontaldisplacementtopreventthesheardeformationinsoft

ground,while100mm canberecommendedasacriterionoftheallowable

maximum horizontaldisplacementtopreventtheshearfailureinsoftground.

Finally,somemethodswereproposedtopredictlateralflow duetoembankmentsfor

road constructions on softgrounds,in which verticaldrains were placed.For

analyzingtherelationshipbetweenthesafetyfactorofembankmentslopeand
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thehorizontaldisplacementin softgrounds,itwasreliableto apply the

maximum horizontaldisplacementin softground instead ofthehorizontal

displacementatgroundsurface.Insafefieldswherethemaximum horizontal

displacementweredeveloped within 50mm,lateralflow would nothappen

sincesheardeformationwasnotappeared.Ontheotherhand,shearfailure

wouldhappeninthefieldswherethemaximum horizontaldisplacementwere

developedmorethan100mm.Insuchfields,embankmentsmightbecontinued

after some appropriate countermeasures should be prepared. Safe

embankments can be performed on softgrounds,in which the stability

numberislessthan3.0andthesafetyfactorforbearingismorethan1.7.

However,ifthestabilitynumberismorethan4.28andthesafetyfactorfor

bearing is lessthan 1.2,sheardeformation would begin and even shear

failurewouldhappen.
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Ⅰ.  서  론

1.연구 배경

  최근 경제성장과 더불어 사회간접자본의 확충이 필연적이다.그러나 국내 내륙

지역은 대부분 개발이 된 관계로 해안과 강변의 연약지반을 매립 및 성토를 하여

부지를 조성한 후 주거단지,산업단지,공항 등으로 공급하는 추세이다.

이러한 연약지반 상에 도로성토를 시공할 경우 연약지반에는 편재하중이 작용하게

되어 연약지반의 측방유동이나 활동파괴가 종종 발생하게 된다(홍원표,1994).특히

도로성토를 빠른 속도로 시공할 경우에는 연약지반에 수평방향응력이 증가하게

되고 이로 인하여 지반의 측방유동과 융기현상이 발생하게 되어 인접 구조물의

안전을 위협하게 된다(Pecketal.,1969;이광우,2006).

특히 측방유동이 발생되는 지반 속에 말뚝기초 등의 지하구조물이 설치되어

있으면,지하구조물은 유동지반으로 부터 측방토압을 받게 되며 이로 인하여 지하

구조물에는 과잉 휨응력,전단응력,변위 등으로 인한 문제가 발생하게 된다

(DeBeer&Wallays,1972).연약지반의 측방유동으로 인한 도로의 변형은 교통장애

요인으로 작용하며,물류비의 증가와 주행시간의 증가 등으로 막대한 경제적 손실을

야기할 수 있다.또한 성토부의 측방이동 현상은 도로의 파손으로 직결되며,이는

이용자의 불안감을 증대시킴과 더불어 미관상으로도 나쁜 영향을 미치게 되므로

이에 대한 대비가 시급한 실정이다.

특히,국내에서는 최근 연약지반 상에 고속도로를 건설하거나 공단 및 주거단지

등을 조성하는 경우가 많아지면서 교대,안벽,인접구조물,지하매설물 등의 변형으로

인한 문제가 종종 발생하였다(Hong& Lee,2009;홍원표·김재홍,2010).이러한

변형발생의 주원인은 측방유동과 관련이 있는 것으로 밝혀져 측방유동에 대한

관심이 높아지고 있다(홍원표,1994;Hong,2005;김재홍,2011).

그림 1.1은 연약지반의 측방유동으로 인한 지반구조물의 전형적인 변형거동형태를
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(a)성토하부 연약지반의 측방유동 및 활동파괴

(b)측방유동지반에 설치된 말뚝기초교대의 측방이동

(c)측방유동지반 속 호안구조물의 측방이동

그림 1.1연약지반 측방유동의 전형적인 사례
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보여 준다.연약지반의 측방유동으로 인한 피해는 구조물(혹은 기초)의 과도한

변형으로 인한 구조물 자체의 기능적 손상(예를 들면,교대의 과대 변위로 인한

교량 신축이음부의 파손 문제)과 인접구조물의 변형과 파손,도로하부 지하매설물

등의 파손을 생각할 수 있다.이러한 문제에 대처하기 위해서는 사전에 예방대책을

강구하여 이를 설계에 반영해야 한다.그러나 현재 국내의 설계시방서나 설계기준

등에는 국내 지반특성 및 시공조건을 고려한 측방유동 판정기준이나 측방유동압의

크기,분포형태 및 산정방법 등과 관련된 사항이 충분히 마련되어 있지 않은 실정

이며,연약지반의 측방유동으로 인한 피해사례가 속속 보고되고 있다(홍원표 등,

1994,2001b,Hong& Lee,2009).

그러므로 연약지반의 측방유동으로 인한 피해를 최소화하기 위해서는 경제성,

시공성 및 공사기간 측면에서 보다 효율적으로 국내에 적용할 수 있는 대책공법의

도입이 필요하고 측방유동의 발생 가능성을 예측할 수 있는 보다 간편하면서도

합리적인 측방유동 판정기법의 제시가 필요하다.

2.연구 동향

Franx& Boonstra(1948)는 연약지반 속에 설치된 말뚝의 파손원인과 측방변위의

상관관계를 처음으로 제안했으며,연약지반에서 측방유동에 대한 공학적인 정의는

1969년 Peck이 제안했다.1973년 모스코바에서 개최한 ICSMFE(International

ConferenceonSoilMechanicsandFoundationEngineering)에서 구조물에 작용하는

점성토 지반의 측방토압에 관한 연구결과를 Tschebotarioff(1973)가 발표한 이후,

측방유동에 관한 연구가 본격적으로 이루어지고 있다.

공학분야에 컴퓨터 도입과 더불어 수치해석법을 이용하여 연약지반 상의 도로

성토에 따른 측방변위 특성을 규명하기 위한 연구가 활발히 수행되어 오고 있다

(Duncan & Chang,1970;Worth & Simpson,1972;Smith ＆ Hobbs,1974;

Loganathanetal.,1993;Ellis& Springman,2001).또한,현장계측 자료 분석을



- 4 -

통해 실제 현장에서 발생하는 측방변위 특성을 평가하기 위한 연구들도 다수

수행된 바 있다(Tavenasetal.,1978,1979;Wood,1980;Folkes＆ Crooks,1985;

Reeseetal.,1975;Suzuki,1988).

한편,토목섬유와 말뚝의 시공에 의한 연약지반 측방유동 억지기술에 대하여는

아직까지 국내 현장적용 실적이 없다.단지 말뚝 위 성토지반 내에 발달하게 되는

지반아칭에 대한 이론적 및 실험적 연구가 수행된 바 있다(홍원표 등,1999,2000;

홍원표 & 강승인,2000;이승현 등,2001;홍원표 & 이광우,2002,2003;이재호,

2006).반면에 국외의 경우는 말뚝을 사용하는 공법이 연약지반의 침하 및 측방

유동에 대한 대책공법으로서 경제성과 시공성이 우수하여 북미,북유럽 및 동남

아시아 등지에서 이미 오래전부터 경험적으로 많이 사용되어 왔다(Bromsand

Wong,1985).

그러나 국외에서도 토목섬유 및 말뚝의 복합효과에 대해서 명확한 해석이나

합리적인 설계방법이 마련되지 못한 실정이다.2002년에는 프랑스에서 개최된 제 7회

Geosynthetics국제학술대회에서 ‘Reinforcedembankmentsonpiles'라는 주제로

5편의 논문이 투고되는 등 연약지반에 말뚝을 설치하여 성토하중을 지지하는 공법에

대한 각국의 연구가 있었다.미국의 Aubeny& BriAud(2002)는 토목섬유/말뚝

복합시공에 관한 수치해석과 설계 시 고려사항을 제시하고 있으며,독일의

Zanziger&Gartung(2002)은 연약지반 상에 놓이는 2.1km 연장의 철도를 말뚝과

토목섬유의 복합시공으로 완성한 사례와 계측결과를 소개하고 있다.특히,장기

계측을 통해 말뚝과 지반의 변형을 측정하였으며,장단기 거동에서 충분히

효과적이며,안정성을 유지하고 있음을 보고하고 있다.

특히,Leroueiletal.(1990)은 측방유동에 의한 연약지반 변형거동의 과정을 재하

시점부터 한계하중까지의 거동과 그 이후부터 극한하중까지의 거동,그리고 극한하중

이후의 장기 배수거동의 3단계의 순서를 거치는 것으로 설명하였다.

Tavenasetal.(1979)은 무처리 연약지반 상 성토구간에 대한 현장계측결과를

토대로 연약지반의 침하량과 측방유동량 관계를 성토초기단계와 성토완료단계,

공사완료 후 장기방치단계의 3단계에 대해 관계식을 제시하였다.

Tschebotarioff(1973)는 전단변형이 시작되는 시점의 성토하중을 한계하중으로

규정하고,그 이후부터는 연약지반에 측방변위량이 급격한 증가경향을 나타낸다고



- 5 -

하였다.또한,측방유동의 판정에 대해서 Marche& Chapuis(1974)가 성토규모와

연약지반의 사면안전율로부터,사면선단부의 측방변형규모를 개략적으로 구할 수

있다고 했고,Franke(1977)는 측방유동이 발생되지 않기 위한 사면의 소요 안전율은

연약지반의 consistency와 관련이 있다 하였고,Tschebotarioff(1973)는 성토고의

증가에 따라 증가되는 상재압()이 연약지반의 비배수전단강도의 3배

( )가 되면 연약지반에 전단변형이 발생되기 시작함을 표시하고 있으며,

5.14∼7.95배가 되면 전단파괴가 발생함을 예측할 수 있다고 제시하였다(안종필

& 홍원표,1994).

측방유동 발생가능성을 예측하는 대표적인 판정법으로는 일본수도고속도로공단법,

일본도로공단법,일본건설성토목연구소,캐나다법을 들 수 있으며,홍원표 등

(2001b)은 소요사면안전율에 의한 평가법을 제시한 바 있다.

이광우(2006)는 연약지반 측방유동 판정기법에 대한 조사 및 분석을 수행하고,

측방유동지반의 변형거동 특성을 평가하기 위한 일련의 모형실험을 실시하였다.

이를 통해 연약지반 측방유동 발생 영향인자에 대한 분석 및 평가를 수행 했으며,

또한 국내 현장여건을 고려한 합리적인 측방유동 예측방안을 마련하기 위해,현장

계측자료를 수집,분석함으로써,성토하부 연약지반,연약지반 상 교대 및 호안

구조물에 대해 각각 새로운 측방유동 판정법을 제안했다.

홍원표·김재홍(2010)은 지하매설관의 모형실험을 통해 연약지반 상에 성토로

인하여 지반의 파괴모드를 규명하여 매설관에 작용하는 측방토압,지반변형속도를

고찰하여 연직,수평방향의 지반변형에 대하여 매설관에 미치는 영향요소를 수평

지반변형과 매설관의 상호 연관관계를 파악하였다(홍원표·김재홍,2010).

3.연구목적

연약지반의 측방유동 문제는 크게 두 가지 경우로 다루어 질 수 있다.하나는

연약지반 상 성토 시공 시 발생하는 문제이고,다른 하나는 연약지반 상에 교대,
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안벽 등과 같은 구조물을 시공하고 뒤채움을 수행할 때 발생하는 문제이다.많은

연구자들이 연약지반의 측방유동과 관련된 연구를 수행하여 왔으나,지금까지 이와

관련된 연구는 주로 교대의 안정해석 측면을 중심으로 발전하고 있고,연약지반 상

성토 문제와 관련해서는 연약지반의 압밀거동 해석에 초점을 둔 연구가 주를 이루고

있다.연약지반 상 교대의 안정과 관련된 연구에 많은 진전이 있었음에도 불구하고,

교대의 측방이동사례가 꾸준히 보고되고 있는 실정이다.또한 최근 성토 시공 시

연약지반의 측방유동으로 인해 성토체의 파괴 및 인접지역의 융기(heaving)등과

같은 사고가 빈번하게 발생하고 있어,성토에 의한 측방변위의 특성을 규명할

필요성이 대두되고 있다.

연약지반 상에 도로성토를 실시하는 경우 연약지반에는 편재하중이 작용하게

되어 측방유동이나 활동파괴가 발생될 수 있다(홍원표,1994).연약지반의 도로성토에

의한 측방유동에 대한 연구는 외국의 경우 연구가 활발하게 진행되고 있으나,

우리나라의 경우는 극히 부족한 수준에 머물러 있다.따라서 이 분야에 대한 연구가

활발히 진행되어 도로성토 시 연약지반의 측방유동으로 인한 피해가 발생되지

않도록 합리적인 측방유동 예측방법과 대책공법 및 이에 대한 설계법이 확립되어야

한다.

도로성토에 의한 연약지반의 측방유동에 영향을 미치는 요인으로는 성토고,

성토재료,연약층 두께 및 전단강도,구조물의 형식 및 치수,기초의 형식 등을

들 수 있으며,대책공법은 이들 영향인자에 대한 개량원리에 따라 여러 종류로

나눠질 수 있다.

현재 국내외에서 제시된 측방유동 발생가능성을 예측할 수 있는 몇몇 판정법이

제시되어 있다.대표적인 판정법으로는 일본수도고속도로공단법(1978),일본도로

공단법(1981),일본건설성토목연구소(1981),캐나다법을 들 수 있으며,소요사면

안전율에 의한 평가법(홍원표 등,1994,2001b)등이 있다.그러나 이들 판정법으로

예측되는 측방유동의 발생가능성이 제각기 다르게 나타날 경우가 우리나라에서는

많으며,상관성이 떨어져 혼란의 우려가 있다(홍원표 등,2001b).따라서 아직까지

측방유동의 중요성에 대한 인식만큼 측방유동여부에 대한 기준이 상당히 미흡한

실정이다.이것은 측방유동 억지공법에 대한 합리적인 설계법이 확립되지 않은

것에도 기인하지만,궁극적으로는 연약지반이 측방유동을 일으키는지 판정하는
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것이 매우 어려우며,설계 시에 정량적으로 측방변위를 고려하는 것이 대단히

어렵기 때문인 것으로 판단된다.

본 연구에서는 연약지반의 측방유동에 대한 기존연구 고찰 및 홍원표 등(2006,

2010)이 연구한 모형실험을 통해 측방유동 발생 기구와 지하구조물에 영향을 미치는

지반변형특성을 파악하고,국내 여러 지역의 연약지반 상 도로성토 현장에서의

실측자료를 취합,조사,분석함으로써 우리나라 연약지반 실정에 적합한 정량적인

측방유동 판정기법을 확립,제시하여 설계에 적용함을 목적으로 한다.

이러한 연구의 목적이 달성되면 우리나라에 풍부하게 분포되어 있는 해안지역을

매립하여 매립지를 조성하고 그 위에 도로성토를 안전하고 경제적으로 실시 할

수 있을 것이다.

결국 본 연구의 궁극적인 목표는 해안매립지에 도로를 안전하고 경제적으로

설치할 수 있는 설계시공지침의 근거를 마련함에 있다고 할 수 있다.

4.연구 내용 및 범위

본 연구에서는 연약지반 상에 시공되는 도로성토의 현장계측결과 부터 안정성

및 시공성 측면에서 합리적인 설계기법을 마련하기 위하여 연약지반의 측방유동

여부를 판단하는 측면에서의 연구가 먼저 수행된다.즉 도로성토에 의한 연약지반

측방유동으로 인한 피해가 발생할 것인지에 대한 합리적인 예측이 먼저 선행되어야

한다.왜냐하면 만약 측방유동으로 인한 피해가 발생할 것으로 판단된 현장에

대해서 적절한 대책공법이 설계/적용 되어야 하기 때문이다.

따라서 본 연구의 내용 및 범위는 국내 연약지반의 측방유동에 미치는 영향

요인분석과 연약지반의 역학적 거동특성을 고찰해서 측방유동 판정기법을 확립하기

까지를 연구범위로 한다.

도로성토로 인한 연약지반의 측방유동사례로는 우리나라 해안지역의 14개

연약지반 현장을 선택한다.이들 사례자료는 동남해안지역,서남해안지역 및

서해안지역의 세 지역으로 구분하여 분석한다.즉 동남해안지역에서는 양산,울산,
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김해,밀양의 네 곳의 연약지반에서 실시된 도로성토 사례를 대상으로 하고 서남해안

지역에서는 영암,광양,여수의 세 곳의 연약지반 사례를 대상으로 하며 서해안

지역에서는 김포,영종도,청라,경인고속도로,마곡,논산,군산의 일곱 곳의

연약지반 사례를 대상으로 한다.이들 현장에서 조사한 지반특성과 침하량 및

측방유동량의 자료를 정리 분석한다.

먼저 측방유동 관련 기존연구의 고찰에서는 측방유동 발생 메커니즘과 측방유동

판정법에 대한 기존연구와 국내 연약지반의 측방유동에 대한 기존 모형실험결과를

정리한다(제 Ⅱ장).제 Ⅲ장에서는 국내연약지반에 상에 도로성토가 시공된 연약

지반의 측방유동상황을 열거 정리한다.제 Ⅳ장에서는 제 Ⅲ장에서 열거한 연약지반

현장에서 성토로 인한 연약지반의 전단강도특성 및 지반변형특성을 고찰한다.

제 Ⅴ장에서는 제 Ⅲ장에서 열거한 연약지반현장에서 발생된 측방유동 발생에

미치는 영향인자에 대한 분석․평가를 수행한다.즉,제 Ⅴ장에서는 현장여건을

고려한 합리적인 측방유동 예측방안을 마련하기 위해,Ⅲ장에서 설명한 현장계측

자료를 수집/분석함으로써,도로 성토하부 연약지반의 측방유동 발생 원인에 대해

영향요인별 역학적 거동 상관성을 분석한다.제 Ⅵ장에서는 제 Ⅴ장에서 분석한

도로성토 하부 연약지반의 측방유동에 영향을 미치는 요인 중 성토하중과 사면

안전율에 주목하여 고찰을 수행한다.

제 Ⅶ장에서는 도로성토로 인하여 연약지반에 측방유동이 발생될 것인가 여부를

예측할 수 있는 측방유동판정법을 검토하여 확립한 후 제시하고자 한다.특히

제 Ⅶ장에서는 연약지반의 측방유동판정법을 사면안전율과 비배수전단강도에 의거한

방법을 모색하여 마련하고자 한다.궁극적으로 이들 검토와 분석에 의거한 상기

연구의 종합성과로 실무에서 유용하게 활용할 수 있는 합리적이고 정량적인

측방유동 판정법을 제시하고자 한다.
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Ⅱ.연약지반의 측방유동에 관한 기존연구

1.연약지반의 측방유동

1.1연약지반의 변형거동

연약한 점성토지반 상에 도로성토 하중을 재하하면,이 성토하중은 연약지반에

편재하중으로 작용하게 되어,연약지반 내에는 지중응력이 증가하고 간극수압이

변화되면서 지반 침하와 측방유동이 발생하게 된다.이러한 지반의 변형은 하중재하

초기에는 탄성거동을 보이다가 하중이 계속 증가하여 어느 시점에 이르면 과잉

간극수압이 급증하여 지반 강도가 저하되고 소성영역이 확대되어 점차 소성상태로

이전된다.즉,간극수압의 소산에 필요한 충분한 시간이 지나기도 전에 재하하중을

지속적으로 증가시키면,지반내의 과잉간극수압이 증가하게 되어 측방유동압(lateral

flow pressure)이 발생 되고,이로 인해 수평방향으로 측방변위와 주변지반의

융기현상이 함께 발생하게 된다.이러한 지반변형은 종국적으로는 활동파괴를

유발시켜 기존 구조물의 안정에도 영향을 미치게 된다(그림 2.1참조).

Leroueiletal.(1990)은 측방유동에 의한 연약지반 변형거동의 과정을 그림 2.2와

같이 재하시점부터 한계하중까지의 거동(OA)과 그 이후부터 극한하중까지의

거동(AB),그리고 극한하중 이후의 장기 배수거동(BC)의 3단계의 순서를 거치는

것으로 설명하였다.재하초기(OA)에는 간극수압의 소산이 없는 K0상태로 탄성적인

침하만이 인식되어 지고,하중의 증가에 따라 유효응력이 증가하여 어느 한계치를

넘게 되면(AB)토립자가 항복하여 압축성이 급증함과 더불어 측방변위량의 증가가

시작된다고 하였다.대부분의 측방유동은 이 구간에서 발생된다고 하였다.이와

같이 지반이 탄성의 상태에서 소성의 상태로 바뀌는 시점의 응력을 한계하중으로

규정할 수 있다.

한편 Tschebotarioff(1973)는 전단변형이 시작되는 점의 응력을 한계하중으로
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규정하고,그 이후부터는 측방변위량이 급격한 증가경향을 나타낸다고 하였다.

이러한 한계하중은 점성토 지반의 비배수전단강도를 기준으로 정의하고 편재하중이

한계하중을 초과할 경우 측방유동의 가능성이 있다고 판정한다.또 소성상태에서

지반의 침하량과 측방변위량이 극단적으로 증대하여 국부적인 활동파괴를 나타

낼 때의 하중을 극한하중으로 규정하였다.

Heaving
Settlement

Soft ground

Bearing stratum

Embankment

Lateral deformation

Sliding circle

그림 2.1도로성토하부 연약지반의 측방유동

및 활동파괴현상 개략도(Hong,2005)

그림 2.2연약지반의 침하와 측방변위의 관계(Leroueiletal,1990)
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한계하중 및 극한하중은 지반의 탄성평형과 소성평형상태에서의 재하중과 지반의

전단저항의 관계로부터 이론제안식과 실험결과에 의해서 결정할 수 있으며,표 2.1은

기존에 제안된 한계하중과 극한하중의 산정식을 나타낸 것이다.여기서,는 점토의

비배수강도,B는 재하폭, H는 연약 토층의 두께이다.

Proposer Criticalsurcharge Ultimatecapacity 

Meyerhof

Tschebotarioff

JHI

Jahy

Terzaghi1

Fellenius

Terzaghi2

Prandtl

Darragh

  

 

 

 

 

-

 

-

 

 

 

 

 

 

 

 

 

-

-

0.38

0.49

0.50

0.67

-

0.72

-

-

표 2.1한계하중과극한하중산정에관한이론식(안종필 &홍원표,1994)

점성토 지반에 하중이 작용할 경우 일반적으로 지반이 비배수 거동을 하는

것으로 가정하여,해석을 수행함이 보통이다.그러나 대부분의 점토퇴적층은

설하중(snow load),고결작용(cementation),경시효과(agingeffect),상부토층 제거,

지하수위의 변화 및 건조작용(desiccation)등에 의해 지반의 상층부가 다소 과압밀된

상태로 존재하게 된다.따라서 실제지반의 거동은 비배수 상태로 가정하고 수행한

수치해석 등의 결과와 다소의 차이를 보이게 된다.

그림 2.3은 점성토지반에 성토 시 응력경로를 보여 준다(Leroueiletal.,1990).

그림 2.3에서 하중이 가해지는 초기에는 ÓṔ의 응력경로를 따라 과압밀 점토의

거동을 나타내는데,이때의 특징은 압밀속도가 빨라지고 연직변위에 비해 측방변위가

매우 작게 나타난다.여기서 응력경로가 일반적으로 인식될 수 있는 ÓÚ가 아니고

K0압밀상태와 유사한 ÓṔ의 경로를 따르는 점이 주목된다.
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그림 2.3성토 중앙부 직하에서의 유효응력경로(Leroueiletal.,1990)

하중이 증가되어 항복면(Ṕ)에 이르면 정규압밀점토로서 소성적인 거동을 하게

되며 응력경로 ṔF́를 따르게 되는데,이때는 비배수상태로서 과잉간극수압이

증가하며 측방변위가 매우 크게 된다.시공이 계속되면 과잉간극수압이 계속

증가하게 되고 소성적인 거동이 지속되다가 결국 F́에 이르러 국부파괴가 유발되며,

이후에 응력경로는 F́Ŕ과 같이 되어 변형연화거동(strainsofteningbehavior)현상이

나타난다.만일 중간에 공사를 중단하고 장시간 방치하면 간극수압이 소산되면서

응력경로 ÁB́를 따라 지반은 안정화가 되는데 이때의 측방변위는 연직변위에

비해 작아진다.

이와 같은 현상을 확인하기 위해 Tavenasetal.(1979)은 총 21개소의 성토구간에

대한 현장계측 결과를 토대로 연약지반의 침하량과 측방유동량 사이의 관계를

분석하였다.Tavenasetal.(1979)이 제시한 연약지반 상 성토 시 침하량과 측방

유동량 사이의 관계를 정리하면,그림 2.4와 같이 나타낼 수 있다.

그림 2.4에서 알 수 있는 바와 같이 하중의 초기단계(ÓṔ)에는 비교적 빠른

배수로 측방변위량이 연직침하량에 비하여 작지만[Δym=(0.18±0.09)Δs],성토하중이

증가하면 정규압밀(NC)상태로 변화되며,공사의 종료단계(ṔÁ)에서는 비배수

상태로 거동하게 되어 측방변위량이 급격히 증가하고 그 크기는 연직변위량과

거의 같아진다[Δym=(0.91±0.2)Δs].
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그림 2.4최대 측방변위와 침하량의 관계(Tavenasetal.,1979)

또한 공사완료 후 장시간 방치시킨 경우(ÁB́)에는 배수상태로서 연직변위량에

비하여 측방변위량이 작아진다[Δym=(0.16±0.02)Δs].이와 같은 계측결과는 그림 2.3의

응력경로를 이용하여 설명한 결과와 매우 유사한 거동을 보임을 알 수 있다.

성토 후 장기간 방치시킬 경우,연직침하 증분량 Δs와 수평변위 증분량 Δym은

대략 Δym=(016.±0.02)Δs의 선형관계가 성립됨을 보았는데,Δym과 Δs의 관계는

성토체의 기하학적 형상에도 영향을 받는 것으로 나타났다.연약지반 상에 성토를 한

13개소에 대한 계측사례 분석결과에 의하면 성토 법면의 경사각(β)과 ξ

()의 관계는 그림 2.5와 같이 나타난다.단,이때의 성토사면 안전율은

1.25～1.5범위에 있는 경우이다(Tavenas& Leroueil,1980).

또한 Tavenas& Leroueil(1980)은 시험성토에 대한 장기간(약 3～17년)에 걸친

계측결과,측방변위의 깊이에 따른 분포형태는 압밀기간 중에 거의 변화가 없다는

사실을 발견하였다.이와 같이 성토후 장기압밀기간 중 연직침하량과 수편변위량은

일정한 비례관계를 유지하며,또한 측방변위의 깊이에 따른 분포형태가 변하지

않는다는 연구결과로부터,시공 완료 후 제방의 공용기간(lifetime)동안 발생될

수 있는 최대 측방변위증분의 상한치(upperlimit)를 식 (2.1)로부터 산정할 수 있다.

Δym =ξ(Sc-S) (2.1)
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여기서, S:공사완료시에 관측된 총침하량

ξ :형상계수(그림 2.5참조)

Sc:예상 총침하량 =

 
´


´


´


´
 







 :지반의 초기 간극비

 :1차압밀 완료시 간극비

H:점토지반의 두께

Ca:2차압축지수

Cc:압축지수

Cs:재압축지수

σṕ :선행압밀하중,

σvó :지반의 초기하중(토피하중)

Δσv:상재하중,

 :1차압밀 완료시 시간

 :2차압밀 완료시 시간

그림 2.5사면경사각과 의 관계(Tavenas& Leroueil,1980)
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1.2연약지반 측방유동 판정법

1.2.1사면변형 가능성 판정법

연약지반 상에 성토 혹은 뒤채움 등으로 편재하중을 가할 경우 지반의 측방유동이

발생할 것인가 여부를 먼저 판단할 필요가 있다.연약지반의 변형 가능성 여부를

판단할 수 있는 간편한 방법으로는 다음과 같은 경험적 방법을 사용할 수 있을

것이다.

1)사면안전율과 무차원계수 R과의 관계(Marche& Chapuis,1974)

측방유동량을 표시하기 위하여 Marche&Chapuis(1974)는 그림 2.6과 같이 성토로

인한 유효연직압 q에 대응한 성토사면 선단에서의 측방변형량 의 관계를 표시

하였다.무차원계수 R은 다음의 식 (2.2)와 같이 나타낼 수 있다.




(2.2)

여기서, :성토사면 선단부 지표면의 측방변위

Es:연약점토의 비배수 변형계수

  :상재하중(surchargepressure)

 :성토저면폭

 :성토고

성토규모와 연약지반의 사면안전율로부터,사면선단부의 측방변형규모를 그림

2.6에 의거 개략적으로 구할 수 있다.이 그림에 의하면 연약지반의 두께와 성토폭에

따라 차이는 있으나 대략적으로 사면안전율이 1.4이하가 되면,이 급격히 증가되고

있음을 알 수 있다.
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이 그림에 의하면 A구역은 측방유동이 적게 발생되어 안정된 경우이며 B구역은

측방유동이 크게 발생되어 불안전한 경우에 해당된다.또한 성토규모(H/B)가

1.15로서 큰 경우는 사면안전율(Fs)가 1.4이하일 때 무차원계수 R은 0.15이상이고

성토규모(H/B)가 0.14인 경우는 사면안전율(Fs)이 1.2이하일 때 R값이 0.15이상으로

되었다.따라서 측방유동을 방지하려면 성토규모(H/B)에 따라 사면안전율이

Fs=1.2~1.4이상이 되어야함을 보여주었다.

그림 2.6사면안전율과 R과의 관계(Marche& Chapuis,1974)

그림 2.7R과 H/B의 관계(Oteo,1977)
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한편,Oteo(1977)는 무차원계수 R과 성토규모를 나타내는 H/B와의 관계를 20

여개의 현장실측치에 대하여 그림 2.7과 같이 정리하였다.그림 2.7에는 Tournier

(1972)의 이론곡선과 F.E.M.값도 함께 표시되어 있다.이 결과로부터 R과 H/B는

그림 중 굵은 실선으로 표시된 영역범위에서 발생되고 있다고 할 수 있다.따라서

성토규모가 결정되면 이 그림을 이용하여 예상되는 최대 측방유동량을 예측할

수 있을 것이다.

2)사면안전율과 Consistencyindex의 관계(Franke,1977)

측방유동이 발생되지 않기 위한 사면의 소요안전율은 연약지반의 연경도

(consistency)와 관련이 있으므로,연약지반의 연경도 지수(ConsistencyIndex)

 


로부터 사면의 소요안전율 를 결정하도록 하고 있다.따라서

연약지반의 Atterberg한계와 자연함수비로부터 사면의 소요안전율은 그림 2.8을

이용하여 마련할 수 있을 것이다.연약지반의 전단강도 와 지반중에 발생된

전단응력 와의 비에 의한 사면안전율 가 그림 2.8에서 구한 소요안전율 보다

적으면 측방유동이 발생될 가능성이 있다고 판정한다.

3)비배수전단강도와 교대뒤채움높이의 관계(Tschebotarioff,1973)

연약지반의 비배수전단강도에 대응하여 연약지반 상에 교대뒤채움 시킬 수 있는

최대높이를 결정하는 방법으로 그림 2.9을 이용할 수 있다.뒤채움고의 증가에

따라 증가되는 상재압  이 연약지반의 비배수전단강도의 3배가 되면 

전단변형이 발생되기 시작함을 표시하고 있으며,5.14～7.95배가 되면 전단파괴가

발생함을 예측할 수 있다.즉 전단파괴는 평면변형률상태의 성토에서는 연약지반

비배수전단강도의 5.14배 이상에서 발생되고 정방형상태의 성토에서는 7.95배

이상에서 발생된다고 하였다.



- 18 -

그림 2.8사면안전율과 consistencyindex의 관계(Franke,1977)

그림 2.9비배수전단강도와 뒤채움높이의 관계(Tschebotarioff,1973)



- 19 -

1.2.2교대의 측방이동 판정법

표 2.2는 지금까지 국내외에 알려진 교대 측방이동의 판정 방법을 요약한 것이다

(HongandLee,2009).표 2.2에 나타낸 바와 같이 교대 측방이동 판정법은 크게

경험지수에 의한 방법,기준교대변위량을 이용한 평가방법 및 소요사면안전율에

의한 방법으로 구분할 수 있다.국내의 경우 표 2.2에 나타낸 교대 측방이동 판정법

중 Tschebotarioff(1973)법과 일본에서 제안된 측방유동지수 및 측방이동판정지수를

이용한 방법이 설계에 주로 활용되고 있으며,홍원표 등(1994,2001a)이 제안한

소요사면안전율 방법도 많이 적용되고 있다.

1)경험지수에 의한 방법

국내에서 측방유동지반에 설치된 말뚝기초교대의 측방이동 판정에 주로 활용되고

있는 경험적인 지수들은 공통적으로 Peck(1969)이 제안한 안정수(Stabilitynumber)를

근간으로 교대측방이동에 영향을 미치는 몇 가지 영향인자를 경험적으로 반영한

형태를 가지고 있다.이들 판정법은 실제 교대의 측방이동사례 조사결과에 근거하여

제안된 판정법이므로 간편하게 교대의 측방이동여부를 검토하고자 할 경우 유용하게

활용할 수 있을 것이다.그러나 측방유동지반 상 말뚝기초교대의 측방이동 발생여부

및 발생량은 교대배면의 성토고,교대배면 성토재의 단위중량,연약층의 전단강도,

연약층의 두께,교대형식,교대치수,기초형식 및 기초의 강성 등이 복합적으로

영향을 미치므로,기존의 경험적인 지수에 의한 간편법만으로는 측방유동지반 상

말뚝기초교대의 측방이동을 엄밀히 판정하기가 어렵다(홍원표 등,2001b).

2)교대변위량에 의한 방법

일본 및 북미에서는 도로교를 대상으로 교대의 측방이동 실태를 조사함으로써,

표 2.2에 나타낸 바와 같이 교대의 허용수평이동량을 제안하였다.일본도로공단

(1981)의 경우 75개 교대에 대한 조사자료를 바탕으로 교대의 허용수평이동량을

20mm로 제안하였으며,Bozozuk(1978),Walkinshaw(1978),Moultonetal.(1985)
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표 2.2교대 측방이동 판정법(HongandLee,2009)

판정기준 제안자 판정 방법

경험지수

Tschebotarioff(1973)

상재하중 P()
P≥ 3cu:전단변형 시작

P≥ 5.14cu:전단파괴 발생

일본도로공단

(일본고속도로조사회,1981)
측방유동지수 F(


×


)

F<0.04:측방이동 가능성 있음

일본건설성토목연구소

(1981)

측방이동판정지수 (











)

 ≥ 1.5:측방이동 가능성 있음

한국도로공사

(김성환 등,1996)

수정 I지수 (∙


)

 ≥ 1.5:측방이동 가능성 있음

교대변위

(ym)

일본수도고속도로공단

(1978)

<10mm :교대이동 우려 없음

10mm≤ym≤50mm :측방변위를 고려한

설계 필요

>50mm :교대이동 우려 있음

일본도로공단
≥ 20mm :측방이동 가능성 있음

≥ 100mm :측방이동 가능성 매우 높음

Bozozuk(1978)

<25mm :유지관리 상 문제없음

25mm≤ym≤51mm 상당한 변형 있음

>51mm :유지관리상 문제 있음

Walkinshaw(1978) ≥ 51mm :구조적인 결함 있음

Moultonetal.(1985)
≤ 38mm :대부분의 경우 유지관리 상

문제 없음

Wahls(1990) ≥ 51mm :유지관리 상 문제 있음

사면

안전율

Franke(1977)

ConsistencyIndex  


와 사면

안전율의 관계로부터 결정되는 소요사면안

전율(1.0∼2.0)보다 사면안전율이 작으면,

측방이동 발생

일본수도고속도로공단

(1978)

원호활동면을 일정하게 가정한 소요사면안

전율(Fc)제시

Fc>1.6

홍원표 등(1994,2001a)

말뚝의 사면안정효과 반영여부에 따라 소

요사면안전율 제시

Fs≥ 1.5사면안정효과를 무시한 경우

Fs≥ 1.8사면안정효과를 고려한 경우
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및 Wahls(1990)는 캐나다 및 미국의 교대에 대한 현장조사를 통해 교대의 허용

수평이동량을 제안하였다.이들 허용 교대이동량 제안치를 살펴보면,교대이동량이

20mm 이하이면 측방이동으로 인한 교대 유지관리 상의 문제가 없는 것으로 판단할

수 있으며,교대이동량이 50mm를 초과하면 교대의 구조적인 결함이 발생할 수 있어

적극적인 대책방안이 강구되어야 함을 알 수 있다.국내의 경우는 교대의 허용수평

이동량이 15mm(도로교시방서,1996)로 규정되어 있어,교좌장치 설계시에 구조공학

적인 측면에서 이를 반영하고 있으나,지반공학적인 측면에서는 허용교대이동량을

반영한 설계가 거의 이루어지지 않고 있는 실정이다.이에 대해 홍원표 등(2001a,

2001b)은 교대 측방이동이 우려되는 현장의 설계시,교대의 허용측방변위를 적절히

고려한 사면안정해석을 수행함으로써,교대 측방이동 가능성을 보다 합리적으로

판정할 수 있다고 하였다.

3)사면안전율에 의한 방법

교대의 측방이동에 영향을 미치는 요인으로 성토고,성토층의 단위중량,연약

층의 전단강도 및 두께,구조물의 형식 및 치수,기초의 형식 및 강성 등 8가지

를 열거할 수 있다.따라서 교대 측방이동의 합리적인 판정은 상기의 8가지 영향

요소를 종합적으로 반영할 수 있는 사면안정해석을 통해 이루어지는 것이 가장

효과적이라고 판단된다.즉,사면안전율이 소요안전율보다 크면 주동말뚝해석을

통해 교대기초말뚝을 설계하고 사면안전율이 소요안전율보다 작으면 수동말뚝으

로도 검토가 필요하며,이를 위해서는 적절한 소요사면안전율이 제시되어야 한다

(홍원표 등,2001a).

현재까지 제안된 교대 설치지반의 소요사면안전율은 표 2.2에 나타낸 바와 같

이,Franke(1977)의 1.0∼2.0,일본건설성토목연구소(1976)의 1.0(말뚝효과무시).

일본수도고속도로협회(1987)의 1.2및 1.6,홍원표 등(1994,2001a)의 1.5(말뚝의

사면안정효과 무시)혹은 1.8(말뚝의 사면안정효과 고려)등이 있다.이 중

Franke(1977)의 방법은 연약지반의 연경도지수에 따라 소요사면안전율이 1.0∼

2.0까지 변하게 되는 방법으로 연경도지수 결정에 있어서의 불확실성에 소요사면

안전율의 적정성이 크게 영향을 받을 것으로 판단된다.또한 일본수도고속도로공
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단(1978)에서 제안한 원호활동저항비 Fc는 사전에 원호활동면을 가정(성토 선단

부의 연직선상에 중심점을 놓아서 연약층의 중간을 통과하는 원호활동에 대하여

사면안정해석 수행)하는 방법이기 때문에,다층으로 구성된 지반 등에서 원호활

동면을 가정하는 것이 용이하지 않은 문제가 있는 것으로 판단된다.따라서 소요

사면안전율에 대한 이전 연구결과 중,국내의 실측자료를 토대로 제안된 홍원표

등(2001a)의 방법이 가장 합리적일 것으로 판단된다.

1.3연약지반 측방유동 대책공법

1.3.1대책공법의 기본원리

연약지반 속 구조물의 측방이동에 영향을 미치는 요인으로 성토고,성토층의

단위중량과 연약층의 전단강도 및 두께,구조물의 형식 및 치수,기초의 형식 및

강성 등 8가지를 열거할 수 있다.따라서 구조물이동을 방지할 수 있는 대책공법은

이들 영향요인을 개선시키는 것이 기본적인 접근방법이 될 것이다.현재까지 여러

가지 대책공법이 제안되어 실제 현장에 적용되고 있다.홍원표(1994)는 이들

대책공법을 표 2.3에 나타낸 바와 같이 대책 원리별로 정리하였다.

우선,측방이동이 발생되는 교대가 설치되어 있는 단면을 위치별로 구분하면

①뒤채움성토부 ②연약지반부 ③교대부 ④기초부와 같은 4부분으로 나눌 수 있다.

교대측방이동에 대한 영향요인인 ①교대배면의 성토고,②교대배면 성토층의

단위중량,③연약층의 전단강도,④연약층의 두께,⑤교대형식,⑥교대치수,⑦기초

형식,⑧기초강성은 결국 이 4부분 속에 관련된 요인이라 할 수 있다.즉 뒤채움

성토부에는 편재하중에 관련되는 성토고와 성토층의 단위중량이 고려될 수 있고

연약지반부에는 연약지반의 두께와 전단강도가 고려될 수 있다.또한 교대부에는

교대의 형식과 치수가 고려될 수 있고 기초부에는 기초의 형식과 강성이 고려될

수 있다.따라서 이들 부분으로 구분하고 대책공법을 정리하여 보면 다음과 같다.
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1)뒤채움 성토부

교대의 측방이동은 뒤채움성토를 실시할 경우 성토하중이 연약지반상에 편재

하중으로 작용하기 때문에 발생되는 현상이므로 편재하중이 적게 되도록 줄이거나

혹은 이 편재하중이 연약지반에 직접 전달되지 않게 대책을 강구하여야 할 것이다.

편재하중 γ은 성토고 와 성토층의 단위중량 에 의하여 발생되는 하중이므로

편재하중을 줄이려면 성토중량을 경량화하거나 성토고를 줄여야 한다.

대상 부분 개량 원리 대책 공법

뒤채움성토부

편재하중 경감

연속 CulvertBox공법

파이프 매설

Box매설

EPS성토공법

경량기포토 성토공법

슬래그 성토공법

성토지지말뚝공법

배면토압 경감

소형교대

AC공법

압성토

연약지반부

압밀촉진에 의한

지반강도 증대

연직배수공법

샌드콤팩션파일

화학반응에 의한

지반강도 증대

생석회말뚝

주입공법

치환에 의한 지반개량 치환공법

교대부
교대 형식

벽식 교대 지양

소형 교대

AC공법

교대 치수 교축방향 길이 증대

기초부

기초 형식 케이슨기초 지양

기초 강성 증대

편재하중 경감

성토지지말뚝공법

버팀슬래브

모래다짐말뚝공법

표 2.3지반의 측방이동 대책공법
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성토중량을 경감시키는 방법으로는 첫번째 성토부에 빈공간을 조성하는 것으로

연속 CulvertBox,파이프 및 Box를 뒤채움성토부에 매설하여 전체적으로 중량을

감소시키려는 방법이다.두번째로 성토재료를 경량화시키는 방법으로는 발포

스티로폴(EPS),경량기포토나 슬래그를 사용하여 배면 뒤채움성토를 실시하는

방법을 들 수 있다.

한편,성토고를 줄이는 방법으로는 교대전면과 배면의 지표면 차이가 적게 되도록

하여 교대에 배면토압경감은 물론 편재하중경감효과를 얻도록 하는 방법이 있다.

이 공법에는 소형교대 설치공법,AC공법 및 압성토공법을 들 수 있다.여기서,

소형교대 설치공법과 AC공법은 교대의 형식을 변경하는 교대부에 속하기도 한다.

2)연약지반부

연약지반부와 관련된 측방유동 영향요인으로는 크게 연약지반의 전단강도와

연약층의 두께를 들 수 있을 것이다.따라서 교대이동을 감소시키거나 방지시키려면

이들 영향요인을 개선시켜야 할 것이다.우선 연약지반의 전단강도는 압밀을

촉진시켜 지반을 개량함으로써 전단강도를 증대시킬 수 있다.따라서 연약지반의

개량공법 중 연직배수재 타설을 통한 압밀촉진공법을 대책공법으로 생각할 수 있다.

압밀촉진과 같은 물리적 방법이외에 약액주입에 의한 화학적 반응으로 지반을

고결시키는 화학적 방법으로도 연약지반의 전단강도를 개량시킬 수 있다.한편,

연약층의 두께에 대하여는 연약층의 전부 혹은 일부를 양질의 토사로 치환함으로써

연약층의 두께를 감소시키는 방안을 생각할 수 있다.이와 같은 치환공법은 연약층의

두께가 얇은 경우일수록 효과적이다.연약층의 두께가 깊어지면 효과를 얻기가

어렵다.

3)교대부

교대 측방이동이 발생된 사례에 대한 조사에 의하면,교대의 이동은 교대의 형식과

치수에 따라 영향을 많이 받고 있는 것으로 나타났다.현재 사용되고 있는 교대의

형식으로는 AC식 교대,소형 교대,중공식(中空式)교대,Box식 교대 및 벽식 교대
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(역 T 형식,중력식 등을 칭함)가 조사 대상이었으나,벽식 교대에서 교대이동이

압도적으로 많이 발생되었다.따라서 교대형식의 선택에서 벽식교대는 되도록

지양하는 것이 바람직하다.반면에 교대이동이 비교적 적게 발생된 교대형식은

성토지반에의 소형교대를 설치한 경우와 AC형식교대의 경우로 밝혀졌다.따라서

이러한 형태로 교대형식을 선택하는 것이 바람직하다.

한편 교대치수에 관하여는 교축방향의 길이가 길수록 교대가 측방이동하기 어려운

것으로 나타났다.따라서 이 결과를 교대설계시에 고려하여 활용할 수 있을 것이다.

4)기초부

교대의 기초부에서 교대이동 발생에 영향을 미치는 요인으로는 기초형식과

기초강성을 들 수 있을 것이다.먼저 기초형식에 대하여는 교대이동사례조사로부터

케이슨기초의 경우 교대이동이 용이하게 발생되었음을 알 수 있었다.따라서 금후

연약지반상의 교대기초선택에 있어서는 케이슨기초형식을 지양하는 것이 바람직하다.

한편 기초강성에 대하여는 말뚝의 수가 많을수록 교대이동량이 적게 발생되는

경향이 있었다.이는 말뚝이 지반의 측방유동에 어느 정도 저항한 결과라고 할

수 있다.결국 말뚝은 지반의 측방유동에 의하여 측방토압을 받으면서도 이 토압에

저항하는 기능을 가지고 있다고 생각된다.

1.3.2성토지반의 안정관리

연약지반에 구조물을 설치하거나 성토를 시공할 경우 침하와 측방변위가 발생

하는데,이는 성토하중으로 인한 지반의 압밀 및 전단이 복합적으로 작용함에

기인한다.일반적으로 지반이 비배수 조건에서 전단이 탁월한 경우에는 불안정

상태가 되고,배수조건에서 압밀이 전단보다 탁월하면 지반은 안정화가 된다.

측방유동은 성토하중의 크기,재하속도,지층구성,연약층의 두께 및 지반의

전단강도 등에 의해 그 발생양상이 달라지기 때문에,수치해석 등에 의한 예측기법은

신뢰성이 적고 한계가 있을 수밖에 없다.따라서 시공시 현장계측을 통한 안정관리가

필수적이다.연약지반상 성토시 현장계측을 통한 안정관리 방법은 성토저면 중앙부의
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침하량(sv)와 성토사면선단부 연약지반의 최대 측방변위량(ym)및 성토하중(q)을

이용하여 지반의 소성파괴를 예측하는 방법으로,침하량 또는 측방변위량이 어느

일정 값에 근접하거나 어느 비율 이상으로 되면 불안정하거나 파괴되는 것으로

예측한다.

Tominaga& Hasimoto(1974)는 성토 중앙부의 침하량 sv와 성토법면 선단부의

수평변위량 ym 사이의 관계를 도시하여 얻은 그래프에서 변곡점 이후의 기울기

즉,측방변위량과 침하량의 증분비율 ()가 0.7이상이거나 변곡점 이전의

증분비율()에 0.5를 합한 값보다 크게 되면 불안정한 것으로 판정하였다.

Matsuo& Kawamura(1977)는 일본에서 일어난 성토파괴 사례를 조사하여 파괴

시의 침하량 와 의 관계로부터 지반의 소성파괴를 예측하는 방법을 제안

하였고,위험하다고 판단되면 성토를 중단하고 계측곡선이 규준선으로 부터 충분히

멀어질 때까지 방치할 것을 권하였다.

Sekiguchi& Shibata(1979)는 수평변위의 절대량보다는 시간당 변위량이 안정성에

더 큰 영향을 준다는 점에 착안하여,성토중 측방변위속도 의 한계치가

2∼3cm/day정도 된다는 사실을 알았다.따라서 이 값을 넘지않도록 성토속도를

잘 조절하여 안정관리를 수행할 것을 제안하였다.

Teparaksa(1994)는 약 20m두께의 방콕점토 지반상에 축조된 도로성토에 대한

계측자료로부터 Bishop방법으로 구한 사면안전율과 Rhv(=ym/sv)의 관계를 분석하여,

성토의 안정관리기준으로서 사면안전율을 1.2로 설정할 경우 Rhv가 대략 0.5이내가

되도록 제어함으로써 안정된 성토를 수행할 수 있다고 하였다.

상기한 바와 같은 연약지반 상 성토 시 안전관리기법은 실측사례를 토대로

이루어진 방법이기 때문에 성토관리 시 참고자료로서 유용하게 이용될 수 있을

것이다.그러나 이러한 관리기법을 이용할 때는 다음과 같은 사항을 염두에 두어야

한다.

1)Tavenasetal.(1979)의 연구결과에 따르면,급격한 의 증가가 반드시

성토의 파괴를 예지할 수 없으며,이는 성토체 하부기초점토지반이 성토초기

단계에서는 과압밀 상태로서 탄성상태를 나타내고 성토 마지막 단계에서는

정규압밀 상태가 되어 항복상태를 나타내는 과정의 현상일 수도 있다(Bourges
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& Mieussens.,1979).따라서 성토안정관리 시 이를 염두에 두어야 한다.

2)지표에서 측정된 측방변위량은 지표가 단단하거나 반대로 아주 연약할 때는

측방유동에 대한 거동의 지표로서의 신뢰성이 떨어지는 경향이 있으므로 가능한

지중부의 변위를 측정해야 한다.

3)지층구성의 특성으로 인해 지중 최대 측방변위가 비교적 작아 파괴를 예지하지

못한 상태에서 급격한 파괴가 일어나는 경우가 있다.예민 점성토 지반상의

시험성토 혹은 표층을 모래층이 두껍게 덮고 있는 지반상의 시험성토 결과에서

이러한 경향이 보고된 바 있으며,따라서 이와 같은 지반에서 성토를 시공할

경우에는 앞에서 설명한 방법에 의한 안정관리는 부적절할 수 있으므로 주의를

요한다.

1.4연약지반 변형거동 모형실험

편재하중 작용시 기초 연약지반의 변형거동에 미치는 영향요인은 크게 연약지반

조건과 편재하중조건으로 구분할 수 있다.이광우(2006)는 표 2.4에 나타낸 바와

같이 지반조건의 영향은 연약지반 조성 시 예압밀 하중을 다르게 적용하고,하중

조건에 대한 영향은 단계하중의 크기를 다르게 적용하여 모형실험을 수행하고

이들 영향인자 변화에 따른 무처리연약지반의 측방유동에 대한 변형거동을 평가

하였다.모형실험에 사용되는 연약지반의 재료는 영종도 해성점토이며 모형실험

장치계통도는 그림 2.10과 같다.모형실험방법은 ① 연약지반조성단계에서 예압밀에

의한 침하를 구하며,② 편재하중 모사위한 성토단계에서 침하,융기,지중측방변위를

측정하여 상호관계로부터 연약지반 변형거동에 미치는 영향을 평가하였다.

실험 종류 연약지반 심도
예압밀 압력

(kPa)

단계하중 증분

(kPa)

CaseⅠ

2B

2 2

CaseⅡ 2 4

CaseⅢ 2 6

CaseⅣ 4 4

CaseⅤ 4 6

*B는 재하폭(20cm)

표 2.4측방유동지반의 거동특성 평가를 위한 모형실험 종류 및 조건
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그림 2.10연약지반 측방유동 모형실험장치 계통도  

모형실험결과로부터 다음과 같은 결론을 얻었다.

1)연약지반 상 성토 하중을 증가시킬수록 최대 수평변위 발생위치가 점차 지표로

부터 깊어진다.즉,최대 수평변위의 크기가 커질수록 그 발생위치는 지표면에서

보다 깊은 지점에 형성됨을 알 수 있다.

2)연약지반 상 성토하중 재하로 인한 지중 최대 수평변위는 선단부에서 가장

크고,선단부에서 멀어 질수록 수평변위의 크기가 거의 선형적으로 감소하며,

성토하중 재하가 지중 측방변위 발생에 영향을 미치는 영향거리는 재하선단부로

부터 재하 폭의 2배까지이다.

3)성토시공 속도 및 연약지반의 강도특성이 기초 연약지반의 변형 거동에 크게

영향을 미침을 알 수 있다.즉,연약지반의 강도가 작고 성토하중 재하속도가

빠를수록 기초연약지반의 변형이 크게 발생하게 된다.

4)침하량과 최대수평변위관계에서는 Tavenasetal.(1979)가 제안한 경험식의

상한선과 유사하게 거동하고 있으나 성토하중이 클수록 침하량에 따른 최대수평

변위량의 기울기는 증가하고 있어 성토재하속도가 빠를수록 기초연약지반의

변형이 크게 발생하는 것으로 나타났다.
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2.연약지반 측방유동의 영향을 받는 구조물

2.1교대의 측방이동

최근 연약지반 상에 고속도로를 건설하는 경우가 많아지면서 교대 및 안벽의

변형문제가 종종 발생하였고,검토결과 변형발생의 주원인이 측방유동과 관련이

있는 것으로 밝혀져 측방유동에 대한 관심이 높아지고 있다.그래서 이에 대한

연구가 많이 이루어지고 있으나,아직까지도 국외에서 제안된 측방유동지수(일본

고속도로조사회,1981),측방이동판정지수(일본건설성토목연구소,1981)등의 경험적인

판정법만으로 설계되고 있는 현장이 많다.특히 측방유동 지반에 설치된 교대기초

말뚝은 전형적인 수동말뚝임에도 불구하고 이를 설계에 적절히 반영하는 경우는

많지 않은 실정이어서,시공이 완료된 후 공용 중에 과도한 교대 측방이동이

발생되고 있다.이는 수동말뚝에 대한 해석법의 확립 및 적용이 아직 일반화되지

못한 점에 기인한다.

홍원표 등(1991,1994,2001a,2001b)은 일련의 연구를 통해,측방유동 지반에

설치된 교대기초말뚝을 수동말뚝으로 취급하여 사면안정해석을 수행할 수 있는

방안을 제시하고,교대 이동량 실측자료에 대한 분석과 더불어 사면안정해석을

통한 측방유동판정법을 제안하여 그 합리성을 검증한 바 있다.따라서 홍원표 등

(2001a)이 제안한 소요사면안전율이 설계에 반영되는 사례가 점차 많아지고 있다.

즉,측방유동 지반상 말뚝기초교대의 설계 시 교대 측방이동 여부를 판정하기위해,

기존의 다양한 경험지수에 의한 판정법과 더불어 사면안정해석이 동시에 적용되는

현장이 많아지고 있다.실무자 입장에서는 예비설계 단계나 현장조사 단계에서

간편하게 교대의 측방이동 여부를 판단할 수 있으면,설계작업을 보다 간소화 시킬

수 있을 것이다.

홍원표 등(2006b)는 측방유동지반 상에 설치된 말뚝기초교대의 측방이동 여부를

간편하고 쉽게 평가할 수 있는 방안을 마련하고,경험지수에 의한 기존 측방이동

판정법의 국내 교대현장 적용성을 평가하기 위해,국내 43개 교대현장 자료를

분석하여 다음과 같은 사항을 파악하였다.
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1)교대 배면의 뒤채움으로 인한 상재압이 연약지반 비배수전단강도의 3배보다

작으면,교대 유지관리에 문제가 발생하지 않으나,상재압이 연약지반 비배수

전단강도의 3배 이상 8.3배 이하이면 상당한 교대 변위가 발생 할 수 있고,8.3배

이상이면 심각한 교대 측방이동이 우려되므로 적절한 교대 측방이동 대책공법이

강구되어야 한다.

2)교대를 포함한 사면의 안정수가 3보다 크면,교대기초말뚝의 사면안정 기여효과와

교대의 허용측방변위를 반영한 사면안정해석을 통해 교대 측방이동 여부를

면밀히 검토해야 한다.

3)교대 측방이동을 방지하기 위한 소요 사면안전율은 교대기초말뚝의 사면안정

기여효과를 고려하지 않은 해석의 경우 1.5,말뚝효과를 고려한 경우에는 1.8로

규정하는 것이 바람직하다.

4)국내 연약지반 상 말뚝기초교대의 경우,교대의 실측측방변위 및 사면안전율과

경험지수(측방유동지수,측방이동판정지수)의 상관성이 높지 않은 것으로 나타났다.

따라서 이들 경험지수만으로 교대의 측방이동을 판정하는 것은 합리적이지 않다.

2.2호안구조물의 측방이동

국제교역의 증대와 더불어 부두시설의 신설이 빈번해지고 있으며,그 규모 또한

날로 커지고 있는 추세이다.과거의 부두시설은 소규모로 설치장소도 비교적 양호한

지반에 설치하는 경우가 대부분이었으나,최근에는 대형선박이 정박할 수 있는

부두시설을 지반조건이 열악한 연약지반에 건설하는 경우가 빈번하여 졌다.대형

선박의 정박이 상당한 수심을 확보할 수 있는 장소에 부두시설을 건설하기 위해서는

안벽과 같은 호안구조물을 시공하여야 한다.또한 항만시설의 유지관리를 위한

준설토 투기장 건설도 날로 증가함에 따라 연약지반상 호안구조물의 축조가 더욱

필요하게 되었다.호안 안벽은 중력식,널말뚝식,선반식,셀식,벽강관식 등의 여러

가지 방법으로 축조되고 있다.국내에서는 연약한 지반 상에 안벽구조물 축조 시

잔교식 안벽(널말뚝식이나 벽강관식 안벽에서 주로 채용)과 중력식 안벽의 일종인

케이슨식 안벽이 주로 채용되고 있다.잔교식 안벽은 부산항,인천항,광양항,목포항,

마산항,군산외항,군․장신항,포항신항,동해항 등에 적용되었으며,케이슨식 안벽은
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아산항,울산항,여수항,부산신항 등에 적용된 바 있다.이러한 안벽구조물의

배면에는 통상적으로 뒤채움 매립을 실시하게 된다.안벽구조물을 연약지반상에

건설한 후 배면매립을 하게 되면,매립에 의한 뒤채움하중이 연약지반상에 편재

하중으로 작용하게 되어 연약지반 측방유동 및 이로 인한 안벽구조물의 측방이동이

발생하게 된다.즉,안벽 배면 뒤채움 매립은 안벽에 막대한 측방토압을 유발시킨다.

이 측방토압은 안벽을 포함하는 사면지반과 안벽구조물 모두의 안정에 막대한

영향을 미치게 된다.이 경우 안벽구조물에 작용하는 측방토압에 저항할 수 있는

사면지반의 저항력이 충분치 않으면 안벽이 수평방향으로 이동하게 된다.특히

말뚝기초로 지지된 잔교식 안벽의 경우는 안벽을 구성하고 있는 말뚝에 직접 측방

유동압이 전달되면서 말뚝사이로 지반이 빠져나가려고 하는 현상이 발생하게 된다.

이 경우,안벽구조물의 거동은 측방유동지반상 교대기초말뚝의 거동과 흡사하다.

홍원표등(2006b)은 호안구조물의 측방이동판정법을 마련하기 위하여 국내 현장에서

측방변위가 실측된 현장에 대한 계측자료 분석 및 사면안정해석을 수행하여 다음과

같은 사항은 제시하였다.

1)말뚝이 시공된 호안구조물의 안정을 위해서는 말뚝의 안정과 사면의 안정이

모두 확보되어야 한다.여기서 연약지반상 잔교식 안벽 등에 적용되는 말뚝기초는

뒤채움하중으로 인해 측방토압을 받는 수동말뚝으로 볼 수 있다.따라서 말뚝의

안정 및 사면의 안정을 합리적으로 평가해야 한다.

2)말뚝이 시공된 호안구조물의 측방이동 가능성을 효과적으로 판정하기 위한

소요사면안전율은 말뚝의 사면안정효과를 무시하고 1.3으로 하거나 혹은 말뚝의

사면안정효과를 고려하여 1.6을 확보하도록 하여야 한다.따라서 말뚝이 시공된

호안구조물의 설계시에는 사면만의 안전율이 1.3미만이더라도 말뚝의 사면안정

기여효과를 적극적으로 고려한 사면안정해석을 수행하여 사면안전율이 1.6이상이

되도록 설계하면 안정성에 문제가 발생되지 않을 것이다.

3)말뚝이 시공되지 않은 연약지반 상 중력식 호안구조물의 안정을 위해서는 현행

항만 및 어항 설계기준(2005)에서 제시하고 있는 상시 사면안전율 1.3을 소요

사면안전율로 함이 바람직하다.

4)사면의 안정수 Ns와 측방유동지수 F를 이용하여 호안구조물의 측방이동 가능성을

판정하는 것은 합리적이지 못하다.
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2.3매설관의 측방이동

2.3.1모형실험

홍원표와 김재홍(2010)은 측방유동 가능 지반 내에 설치된 매설관에 작용하는

측방토압의 거동을 모형실험을 통하여 관찰하였다.매설관이 설치된 점성토지반이

측방유동을 할 경우 이 지반의 측방유동현상으로 인한 작용하는 하중의 크기를

지반의 변형속도,매설관의 직경,매설관의 형상,매설관의 강성에 따라 실험을

실시하여 이들 변수에 대한 영향을 검토하였다.실험결과를 정리하면 다음과 같은

사항을 파악 하였다.

1)매설관에 작용하는 항복하중은 지반의 변형속도에 따라 선형적으로 증가하는

경향을 보이며 탄성거동영역에서 소성거동영역으로 변화하는 사이에 항복하중이

존재한다.

2)매설관에 가해지는 항복하중은 매설관의 직경에 비례하여 증가하며,지반의

변형속도가 매우 느린 경우에는 매설관의 직경에 관계없이 지반변형속도 증가에

따라 하중증가폭은 일정하다.그러나 지반변형속도가 빠른 경우에는 일정한 강성

하에서 매설관직경이 큰 경우 측방토압을 많이 받게 되므로 항복하중은 상대

적으로 작아진다.

3)매설관의 형상에 따른 항복하중은 그리 큰 차이는 없지만 지반변형량이 증가함에

따라 원형매설관에 비해 정사각형 매설관에 가해지는 측방토압이 상당히 크게

나타난다.이는 매설관이 설치된 지반 내 파괴형상이 원형관인 경우에 비해 사각형

매설관인 경우 토압이 가해지는 방향인 매설관 전면에서 토압분포가 다소 넓게

분포함에 기인한다. 주변지반에서는 원형관인 경우 관 형상에 대한 영향으로

매설관 후면까지 영향을 미치지만 사각형관인경우에는 측면까지만 영향을 받으며

후면에는 지반변형에 영향을 미치지 않는다.

4)지반이 탄성범위 내에서 변형을 일으킬 경우 매설관은 강성에 대한 영향을

작게 받고 있다.그러나 지반변형이 크게 발생할 때에는 매설관에 가해지는 토압은

관의 강성에 크게 영향을 받는다.따라서 매설관의 강성에 따라 지반변형이 크게

발생할 경우 하중의 크기가 상당히 달라지며 매설관의 지지하중 및 매설관의

거동에 많은 영향을 미친다.
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5)한편 홍원표,한중근,배태수(2002)은 측방유동지반 속 지반매설관에 작용하는

토압식은 산정하여 측방토압으로 인한 지하매설관의 거동을 파악하였고,홍원표,

김재홍(2010)은 실내시험을 하여 수치해석으로 상호관계를 분석 하였다.홍원표,

한중근(2002)이 측방변형 지반 속 매설관 주변지반의 파괴모드에 대해 실험결과를

고찰하였다.

2.3.2현장실험

김재홍(2010)은 성토하중으로 인하여 발생되는 주변지반의 변형거동을 파악하기

위해 전기비저항탐사법을 적용하여 준설매립지역인 서해안지역에서 현장실험을

하였다.현장실험결과 다음과 같은 사항을 파악하였다.

1)연약지반 상에 급속 성토 시 침하,측방유동,지반융기 등에 대해 전기비저항

탐사법으로 영향범위를 알아낼 수 있다.

2)성토 후 시간이 경과하면 과잉간극수압의 소산으로 전기비저항에 감소하는

Timeeffect효과에 의해 전기비저항영역이 증가하므로 연약지반의 creep변형의

영향범위까지 파악할 수 있었다.

3.요약

도로성토로 인한 연약지반의 측방유동 판정법을 정량적으로 판단하는 방법을

연구하고자 본 장에서 기존의 연구들을 조사,정리 하였다.

1)연약지반 상에 성토 시 측방유동에 대한 개념을 좀 더 정확하게 파악하기 위해

Lerouilet.al(1990)의 변형거동 연구를 정리하였으며,Tschebotarioff(1973)의

이론에서 연약지반 상에 뒤채움시 전단변형과 전단파괴의 시점을 조사하였다.

또한 Tavenaset.al(1979)이 제안한 침하량과 수평변위량관계의 상관관계를

파악하였다.
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2)도로성토시 연약지반의 측방유동판정법에 관한 기존연구인 Marche& Chapuis

법과 Oteo법,Tschebotarioff법 등에 관한 내용을 정리하여 국내연약지반상에

성토시 측방유동 판정법을 정량적으로 판단하기 위한 방법을 제시하고자 심도있게

분석하였다.아울러 교대 측방유동 판정법에 대해서도 연약지반 상 성토 시 측방

유동판정법과 함께 고찰하기 위해 검토하였다.

3)또한,연약지반 상에 성토 시 설계단계 및 시공단계에서 측방유동 가능성이

크다고 판단할 때 대책공법에 대해서도 검토하였으며,대책공법의 기본원리로부터

측방유동에 미치는 영향을 분석하였고,이에 따라 개량원리 별 대책공법과

영향요인 별 개량방법을 연구하였다.

4)연약지반 상에 성토 시 측방유동에 대한 판정법과 대책공법을 강구하기 위해서는

연약지반 상 성토하중에 의해 하부지반의 변형거동을 알아야하므로 홍원표 등

(2006),및 이광우(2006)가 수행한 연약지반 변형거동 모형실험 결과로부터

연약지반 상에 성토 시 침하량과 수평변위관계를 검토하였다.

5)상기 4)의 실내시험 결과를 바탕으로 연약지반 상 성토 시 연약지반의 측방

유동에 의해 구조물에 영향을 미치는 사례로 교대의 측방이동(홍원표 등,2006)과

호안구조물의 측방이동(이광우,2006)및 매설관의 측방이동(홍원표과 김재홍,

2010)의 연구를 검토하였으며 또한,김재홍(2010)이 성토하중에 의한 주변지반의

변형거동을 현장실험한 결과도 함께 검토 하였다.

따라서 연약지반상 성토시 측방유동이 인접지반과 구조물에 미치는 영향이

크므로 측방유동판정법의 제정이 필요한 실정이라고 판단된다.
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Ⅲ. 도로 성토하부 연약지반의 조사현장

우리나라는 3면이 바다로 둘러싸여 있는 반도국가이다.특히 서해안과 남해안은

리아스식 해안으로 되어 있어 매립을 하여 토지로 활용할 수 있는 지역이 많다.

최근까지도 해안 매립을 활발히 실시하여 상당히 많은 토지로 조성하여 산업단지,

주택단지 등으로 공급하여 오고 있다.이러한 해안매립지역에 도로를 축조할 경우

대부분의 지역의 표고가 낮은 관계로 성토를 실시하게 된다.이 경우 성토하중으로

인한 연약지반의 변형(침하 및 측방변형)이 발생하는 경우가 많다.

그림 3.1연구 대상 지역 위치도
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특히 측방변형이 심할 경우 성토 옆 구간의 융기나 활동파괴가 발생되는 경우가

있으므로 이에 대한 연구를 수행하기 위해 우리나라 해안지역 매립지를 중심으로

한 14곳의 연약지반을 그림 3.1에 도시된 바와 같이 선정하여 연약지반의 변형거동을

조사하였다.

본 연구에서 분석한 14개 연약지반현장은 지역적 위치에 따라 그림 3.1에서 보는

바와 같이 동남해안 지역,서남해안 지역,서해안지역의 세 지역으로 분류하였다.

각 지역별 연약지반 현장에 대한 연직배수공법 및 연약지반 특성에 따른 역학적거동

특성을 파악하고자 하였다.

이들 지역에 도로성토를 실시하면서 측정한 현장계측자료와 성토과정에 대한

자료에 의거하여 분석을 실시 하고자 한다.분석에 앞서 우선 각 연약지반의 지층

및 지반 특성,성토규모,연약지반처리공법 적용상황 등을 정리하면 다음과 같다.

1.동남해안지역 연약지반 현장

동남해안지역에서 그림 3.1에서 보는 바와 같이 양산,울산,김해,밀양 지역 4곳의

연약지반 현장을 대상으로 하였다.이 지역은 주로 낙동강 유역권으로 퇴적층이

두껍게 분포되어 있다.

동남해안지역 연약지반은 대체로 지표로부터 매립토,퇴적토,풍화대 및 기반암

순으로 구성되어 있다.퇴적토층 두께는 14∼46m 정도로 두껍게 형성되어 있으며,

이 중 연약지반은 전체적으로 2∼41m 정도이며 강 하류로 갈수록 깊어지는 경향을

보이며 퇴적토층의 두께는 70m되는 곳도 있다(한국토지공사,1998).상부 실트질

모래층은 N치가 0∼10정도이며,중간부 점성토층은 N치가 0～5정도로 매우

연약하며 하부모래층의 N치는 30～50이상으로 대단히 조밀한 상태를 보이고 있다.

대체로 다른 지역보다 퇴적층 두께가 두껍고 액성한계,소성한계,소성지수,

간극비,압축지수도 높음에도 불구하고 조립성분을 많이 함유하고 있어서 비배수

전단강도,일축압축 강도가 비교적 큰 특성을 가지고 있다.또한 양산과 김해지역

연약지반은 충적퇴적물로 구성되어 있어 강도가 상당히 낮은 경우가 많다.
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1.1양산지구 연약지반 현장

양산지구 연약지반은 백악기의 불국사 화강암류 위를 제 4기 충적층이 부정합으로

덮고 있으며 이 충적퇴적물은 주로 점성토와 미세한 모래로 되어있다.연약지반의

두께가 작은 구간과 두꺼운 구간의 대표적 지층구성은 그림 3.3과 같다.이 그림에서

보는 바와 같이 지표로부터 실트,점토,모래,자갈 등으로 구성된 매립층이

0.2~5.0m,충적퇴적물인 연약점성토는 15.2~29.5m(평균 23.6m)깊이까지 15.0~24.5m

두께로 비교적 두껍게 지층을 구성하고 있다.

연약지반은 대부분 CL또는 CH로 분류되는데 거의 같은 비율을 보이고 있다.

표 3.1에 의하면 이들의 평균자연함수비는 53.2%,평균액성한계는 45.4% 정도로

자연함수비보다 작은 값을 나타내고 있으며 소성지수가 30.1로서 Casagrande의

소성도에 의해 CL로 분류된다.따라서 CL과 CH가 같이 존재하지만 평균적으로는

CL로 분류된다.

압축지수 Cc는 0.15～1.29의 범위로 비교적 넓은 분포를 보이며 평균 0.738정도

이다.초기간극비 또한 0.664～1.959로 넓은 분포의 범위를 보이며 평균 1.311이고

단위중량은 1.73t/m
3
정도로 나타났다.

일축압축강도는 평균 0.43kg/cm
2
이며 삼축압축시험(UU)에 의한 비배수전단강도는

평균 0.26kg/cm
2
정도인데,삼축압축시험에 의한 비배수전단강도가 일축압축강도

(qu/2)에 의한 비배수전단강도 보다 약간 높은 특성을 보이며 일축압축강도와

Consistency관계에서 연약한 점토로 판단되며,상부점토층(5∼7m 깊이까지)은

OCR=1.607∼2.337범위로 약간 과압밀상태에 있으며 하부점성토층은 압밀이 진행

중인 정규압밀상태를 나타내고 있다.

현장에 적용한 연직배수재는 PlasticDrain이 그림 3.2는 이 지역 연약지반 상에

조성된 도로성토의 대표단면도이며 성토폭은 30m이며 성토높이는 3.0~8.5m(평균

5.7m)로 1:1.5경사의 법면을 갖도록 하여 성토규모 H/B는 평균적으로 0.53정도였다.

연약지반 압밀 촉진을 위한 연직 배수재를 설치하고 PPmat및 시공장비의 주행

성능을 확보하는 역할을 위한 수평배수층을 조성하기 위해 쇄석(40mm)을 50cm

두께로 포설한 Sandmat를 포설한 후 도로성토를 실시하였다.
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그림 3.2양산지구 도로성토의 대표단면도

그림 3.3양산지구 지층 대표단면도
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지구 지역

자연

함수비

(Wn,%)

액성

한계

(LL,%)

소성

지수

(PI)

간극비

()

압축

지수

(Cc)

비배수

전단강도

(kg/cm2)

강도

증가율

(m=

Su/P)

OCR

단위

중량

(tf/m3)

USCS

성토규모

B H H/B

동

남

해

안

양산 53.20 45.4 30.1 1.489 0.738 0.26 0.185 1.97 1.73 CL 47.25 24.9 0.53

울산 44.86 39.13 26 1.228 0.432 0.23 0.186 1.31 1.76 CL 43.5 17.45 0.40

김해 67.22 71.1 42.2 1.834 0.585 0.15 0.313 1.0 1.61 CH 35 17.55 0.50

밀양 41.00 39.4 16.4 1.097 0.320 0.30 0.200 1.5 1.75
CL

CH
36.5 16.35 0.45

평균 51.57 48.76 28.7 1.412 0.519 0.235 0.221 1.45 1.71
CL

CH
40.56 19.07 0.47

서

남

해

안

영암 49.00 54.4 33.3 1.380 0.60 0.24 0.250 1.44 1.71
CL

CH
53 21.9 0.41

광양 52.50 54.4 28.4 1.423 0.561 0.14 0.200 1.21 1.69 CH 43.5 14.35 0.33

여수 83.40 63.2 39.1 2.368 1.071 0.17 0.290 0.36 1.57
CL

CH
39.75 13.65 0.34

평균 61.63 56.67 33.6 1.724 0.744 0.183 0.247 1.00 1.66 CH 45.41 16.63 0.36

서

해

안

김포 41.00 39.4 19.0 1.175 0.441 0.16 0.185 1.77 1.77 CL 46.81 10.2 0.22

영종 34.92 39.7 20.9 0.948 0.190 0.35 0.260 1.81 1.85 CL 36.25 14 0.38

경인

고속

도로

27.20 39.5 15.6 0.930 0.34 0.27 0.220 2.70 1.87 CL 63.3 15.5 0.24

청라 30.86 36.87 16.0 1.080 0.359 0.25 0.200 1.50 1.87 CL 34.25 13.0 0.38

마곡 31.30 41.7 17.3 1.040 0.250 0.45 0.180 1.50 1.82 CL 46.81 10.8 0.23

논산 62.00 55.8 17.3 1.250 0.370 0.22 0.190 1.50 1.85
CC

CH
57.85 16.7 0.29

군산 57.40 64.4 22.3 1.350 0.370 0.37 0.220 1.71 1.81
CH

CL
40.35 8.35 0.21

평균 38.95 45.37 18.3 1.110 0.331 0.301 0.208 1.94 1.83 CL 46.82 12.65 0.27

전체

평균
47.42 48.76 24.6 1.328 0.473 0.26 0.220 1.60 1.76 CL 44.26 15.88 0.40

표 3.1연약지층의 지반특성
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1.2울산지구 연약지반 현장

울산지구 연약지반의 지층구성은 그림 3.5와 같으며 경작지로 조성된 매립 지층이

약 2.7~4.2m의 두께로서 실트질 모래(SM)또는 모래 섞인 점토질 실트(ML)로

구성되어 있다.그 아래에는 사질토층으로서 층 두께는 6.6~7.7m 정도이며,연약

점성토층은 약 8.8~9.8m의 깊은 층 후로서 분포하고 있으며 깊이까지 19.6～20.2m

로서 대부분 실트질 점토(CL,CH),점토질 실트(ML),실트질 모래(SM),점토질 모래

(SC),입도 불량한 모래 등으로 구성되어 있다.

표 3.1에 의하면 평균자연함수비는 30.1~59.62%,액성한계평균치는 39.13%이며,

소성지수는 16~36정도로서 평균치 26이므로 Csagrande의 소성도에 의해 CL로

분류된다.압축지수는 평균 0.432정도이며 초기간극비는 평균 1.228이고,단위중량은

평균 1.76t/m
3
이다.또한 삼축압축시험(UU)에 의한 비배수전단강도는 평균

0.23kg/cm
2
정도로서 연약한 점성토로 분류되며,점토층은 OCR평균치가 1.31로서

과압밀 상태에 있는 것으로 파악된다.

현장 적용한 연직배수재는 PaperDrain이며 그림 3.4는 이 지역 연약지반 상에

조성된 도로성토의 대표적인 단면도를 나타내었으며 성토상단폭은 30m이며 성토

높이는 3.0~6.0(평균 4.5m)로 1:1.5경사의 법면을 갖도록하여 성토규모 H/B는 평균

0.40정도이다.그리고 연약지반 압밀촉진을 위해 수평배수층(쇄석mat40mm,

t=50cm)을 포서하였으며 시공현장의 주행성확보를 위해 쇄석mat와 함께 수평배수층

상부에 PETmat(5tf/m),하부에 PPmat(5tf/m)을 포설하였다.
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그림 3.4울산지구 도로성토의 대표단면도

그림 3.5울산지구 지층 대표단면도
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1.3김해지구 연약지반 현장

현장 지질은 백악기 화성암류가 넓게 기반암을 이루고 신생대 제 4기의 충적층이

피복하고 있으며 지층구성은 그림 3.7과 같이 전답토,매립토 아래에 충적퇴적물인

연약점성토가 16.5∼18.6m 깊이 까지 분포하고 있다.연약지반은 대부분 실트질로

구성되어있다.

그림 3.6김해지구 도로성토의 대표단면도

그림 3.7김해지구 지층 대표단면도
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표 3.1에 의해 평균자연함수비는 67.22%,평균액성한계는 71.1% 정도이고 자연

함수비가 다소 작은 값을 나타내고 있다.소성지수와 액성한계의 관계를 통하여

Casagrande의 소성도로 볼 때 고압축의 소성점토(CH)에 해당된다.압축지수 Cc는

평균 0.585정도를 나타나서 압축성이 큰 점토임을 알 수 있다.초기간극비는 평균

1.834로 나타나서 간극비 분류 및 관계성에 의해 단위중량이 평균 1.61t/m
3
정도로

나타났다.삼축압축시험(UU)에 의한 비배수전단강도는 평균 0.15kg/cm
2
정도로서

연약한 점성토이며,대부분 OCR≒ 1.0으로 정규압밀 상태를 보이고 있다.

현장 적용한 연직배수재는 PlasticBoardDrain이며 그림 3.6은 이 지역 연약지반

상에 조성된 도로성토의 대표적인 단면도이다.성토 상단폭은 20m이며 성토높이

4.0~6.0(평균 5.0m)로 1:1.5경사의 법면을 갖도록 하였으며 성토규모 H/B는 평균

적으로 0.50정도였다.연약지반의 압밀 촉진을 위한 상부 배수층 및 시공장비의

주행성능을 확보하는 지지층의 역할을 위한 수평배수층을 현장 쇄석(Φ40mm,두께

50cm)및 PETmat을 수평배수층 상하부에 포설하였다.

1.4밀양지구 연약지반 현장

밀양지구의 지층구성은 그림 3.9과 같이 상부로부터 점토질 모래,퇴적층,기본

풍화잔류대인 풍화토층,풍화암층 그리고,기반암인 연암층의 순으로 분포하고

있다.표토층은 점토질 모래로 0.5~5.4m,퇴적층인 점토구간은 7.1~19.7m 두께로

분포하는데 매우 연약한 상태를 나타내고 있으며 CL로 분류되며,연약지반의 깊이

까지는 7.6~25.1m까지 되어있다.

표 3.1에 의하면 이들의 평균자연함수비는 41.0%,평균액성한계는 39.4% 정도이고

자연함수비와 유사한 값을 나타내고 있으며 소성지수는 평균 16.4로서 Casagrande의

소성도에 의해 CL로 분류된다.압축지수 Cc는 평균 0.320정도 초기간극비는 평균

1.097정도로 간극비 분류에 의해 단위중량은 평균 1.75t/m
3
정도이다.또한 삼축압축

시험(UU)에 의한 비배수전단강도는 평균 0.300kg/cm
2
정도를 나타내어 Consistency

관계에 의하면 중간정도 연약한 점성토로 분류된다.

현장에 적용한 연직배수재는 PlasticBoardDrain이며 이 지역 연약지반 상에

조성된 도로 성토의 대표단면도 이다.연약지반의 압밀 촉진을 위한 상부 배수층
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및 시공장비의 주행성능을 확보하는 지지층의 역할을 위한 샌드매트( 40mm,

t=50cm)와 PP mat(5t/m)를 포설하였다.성토상단폭은 20m이며 성토높이는

2.0~9.0m(평균 5.5m)로 1:1.5경사의 법면을 갖도록 하였으며 성토규모 H/B는 평균

적으로 0.38정도였다.

그림 3.8밀양지구 도로성토의 대표단면도

그림 3.9밀양지구 지층 대표단면도
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2.서남해안지역 연약지반 현장

서남해안지역은 그림 3.1에서 보는 봐와 같이 영암,광양,여수지구 3개의 연약

지반현장을 연구대상으로 하였다.남해안은 주로 해수면의 하강 시 퇴적된 상류

사질토퇴적물로 덮여 있으나 서쪽으로 갈수록 세립퇴적물이 많으며 주로 양자강이

주공급원이므로 이 지역은 세립질 점성토가 두껍게 분포되어 있었다.

서남해안지역 연약지반은 대체로 지표로부터 퇴적토,풍화잔류토,풍화암,기반암

등의 순으로 구성되어 있다.퇴적토층 두께는 10~40m 정도로 상부 모래층은

일반적으로 세립 내지 중립질 모래로서 층 하부로 갈수록 세립분 함량이 증가하며

N치는 10미만이다.중간부 점성토층은 실트질 점토,점토질 실트 또는 사질 실트로

구성되어 있으며 상부 모래층 및 하부 충적층과 접속부에서는 세립내지 중립질

모래가 많이 함유되어 있다.특히 광양만측은 세립질 점토가 우세하게 나타난다.

서남해안 지역도 동남해안 지역과 같이 대체로 다른 지역보다 퇴적층 두께가 두껍고

액성한계,소성한계,소성지수,간극비,압축지수도 높으며 조립성분을 많이 함유하고

있으나 비배수전단강도,일축압축 강도가 작은 특성을 가지고 있다.

2.1영암지구 연약지반 현장

영암지구 연약지반의 지층구성은 그림 3.11과 같이 지표로부터 매립층이 0.2~2.6m,

퇴적층은 실트질 점토로 구성되어 있으며 상부퇴적층이 0.8~25.3m,하부퇴적층이

0.7~14.2m 두께로 분포하고 있으며,깊이까지 1.7~4.21m까지 비교적 얇은 지층에서

두꺼운 지층까지 구성하고 있다.

이들의 지반특성은 표 3.1에 나타낸 것과 같이 평균자연함수비는 49.0%,평균

액성한계는 53.2~55.6% 정도이고 소성지수는 33.3이므로 Casagrande소성도에

의하면 CH로 분류된다.자연함수비가 액성한계보다 대체로 적게 나타났다.압축

지수는 평균 0.60정도이다.따라서 평균적으로는 CH로 분류된다.초기간극비는

평균 1.38이며 단위중량은 평균 1.71로 나타났다.또한 삼축압축시험(UU)에 의한

비배수전단강도는 평균 0.24kg/cm
2
정도로 연약한 점성토이다.과압밀비는 0.80~ 
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2.07의 분포를 나타내며 상부층 약 4~7m까지는 과압밀비는 2정도로 과압밀

영역이고 7m 이하 하부층은 과압밀비 1정도의 정규압밀 영역으로 구분된다.

그림 3.10은 이 지역 연약지반 상에 성토된 도로 성토의 대표적인 단면도이다.

성토 상단폭은 35.0m이며 성토높이는 2.0~10.0m(평균 6.0m)로 1:1.5경사의 법면을

갖도록 하여 성토규모 H/B는 평균적으로 0.41정도였다.연약지반의 압밀 촉진을

위한 연직배수재인 PBD를 적용하였으며,PBD를 시공하고 상부에 PP mat와

수평배수층( 40mm)을 포설한 후 도로성토를 실시하였다.

그림 3.10영암지구 도로성토의 대표단면도

그림 3.11영암지구 지층 대표단면도
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2.2광양지구 연약지반 현장

광양지구 연약지반은 준설매립층,원지반 퇴적층 및 기반암의 순서로 구성되어

있으며,부지 내 연약층의 심도는 대략 9～30m로 지역별 편차가 나타났다.광양지구

대표단면 그림 3.13과 같이 준설점토층(매립층)은 매립 전 슬러리 상태로 투기하여

형성된 지층이며,약 5.5～6.0m,원지반퇴적층은 상부로부터 점토층과 모래자갈층

또는 점토자갈층으로 구성되어 있다.점토층은 전반적으로 실트섞인 점토로 구성되어

있으며 두께는 3.0∼12.2m 깊이까지는 8.5∼20.2m로 지층을 구성하고 있다.이들

층의 대부분 고압축성 점토(CH)이다.

즉,표 3.1에 의하면 이들의 평균자연함수비는 52.5%,평균액성한계는 53.2∼55.6%

정도이고 소성지수는 평균치 28.4정도로서 Casagrade의 소성도에 의해 CH로

분류된다.압축지수는 평균 0.561정도를 나타내며,초기간극비는 평균 1.423로 나타나,

단위중량은 평균 1.69t/m
3
정도이다.삼축압축시험(UU)에 의한 비배수전단강도는

평균 0.14kg/cm
2
정도로서 Consistency관계에 의해 연약한점성토에 해당된다.OCR=

1.21로서 정규압밀상태를 나타내고 있다.

그림 3.12광양지구 도로성토의 대표단면도
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그림 3.13광양지구 지층 대표단면도

현장에 적용한 연직배수재는 PBD(PlasticBoardDrain)공법이 적용되었으며

그림 3.12는 이 지역 연약지반 상에 성토된 도로 성토의 대표단면도이다.성토

상단폭은 30m이며 성토높이는 3.0～6.0m(평균 4.5m)로 1:1.5경사 법면을 갖도록

하여 성토규모 H/B는 평균적으로 0.33정도이다.연약지반압밀촉진을 위해 상부

배수층 및 PPmat를 설치하였고,시공장비의 주행성 확보를 위한 수평배수층을

조성하기 위해 쇄석(40mm)을 50cm두께로 포설한 Sandmat를 조성하였다.

2.3여수지구 연약지반 현장

여수지구 연약지반은 준설매립층을 포함한 연약점토층은 북서측(낮은 산악지형)

에서 남동측(해안선)으로 14.7∼15.1m의 깊이까지 발달되어 있고,고소성인 퇴적

점토층은 매우 연약한 해성점토(CH)로,압축지수 및 함수비가 높은 특징을 보인다.

지층구조는 그림 3.15와 같으며 준설매립층 9.3～9.6m(평균9.45m),퇴적점토층

3.6～4.8m(평균 4.2m)로 총 연약지반 평균심도는 13.65m로 구성되어 있다.

연약지반의 특성은 표 3.1에 나타낸 바와 같이 이들의 자연함수비는 평균치 83.4%,

액성한계는 평균치 63.2% 보다 매우 크고 소성지수도 39.1%로서 고소성,고함수비의
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매우연약한 점성토(CH)특성을 나타낸다.CL또는 CL-ML로 평균적으로 분류되며,

압축지수는 평균 1.071정도이 초기간극비는 평균 2.368로 나타나 연구대상 지역 중

가장 큰 압축성을 보이며 단위중량은 평균 1.57t/m
3
로서 가장 적게 나타났다.

또한 일축압축강도는 평균 0.12kg/cm
2
삼축압축시험(UU)에 의한 비배수전단강도는

평균 0.17kg/cm
2
정도를 나타나서 일축압축강도와 Consistency관계에서 매우

연약한 점성토로 판단된다.

(a)P.B.D공법

(b)SandDrain공법

그림 3.14여수지구 도로성토의 대표단면도
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그림 3.15여수지구 지층 대표단면도

현장 적용한 연직배수재는 PlasticBoardDrain과 Sanddrain공법을 적용하였으며

그림 3.14와 같이 이 지구 연약지반상에 조성된 도로성토의 각 공법 대표단면도를

도시하였다.성토상단폭은 30m이며 성토높이는 2.9m～3.6m(평균 3.25m)로 1:1.5

경사의 법면을 갖도록 하며 성토규모 H/B는 평균적으로 0.34정도 였다.연약지반

압밀 촉진을 위한 상부 배수층 및 시공장비의 주행성능을 확보하는 지지층의 역할을

위한 수평배수층은 쇄석(Φ25mm)을 30cm 두께로 포설하였다.

3.서해안지역 연약지반 현장

서해안지역은 그림 3.1에서 보는 바와 같이 김포,영종도,경인고속도로,인천,

마곡,논산,군산 지구 7곳의 연약지반현장을 대상으로 하였다.중국의 황하강 및

한반도의 하천에 의해 세립질 퇴적물이 분포되어 있다.

서해안지역의 지반은 대체로 지표로부터 퇴적토,풍화잔류토,풍화암,기반암

등의 순으로 구성되어 있다.퇴적토층은 상부 점성토층과 하부 사질토층으로
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구분되며 상부점성토층은 해수의 작용으로 인해 운반 및 퇴적되어 생성된 층으로

바다 쪽으로 갈수록 층 두께가 두꺼워지는 경향을 보이고 있다.

층 두께는 0∼35m 정도로 모래질 실트,모래 섞인 실트로 대부분 갈색내지

암갈색을 띄고 있고 일부 조개껍질도 포함하고 있다.다른 연안에 위치한 지역에

비해 입자가 크며 N치는 1∼50정도로 다양하게 측정된다.주로 실트질 점토 및

모래가 넓게 분포하고 있으며 실트질 점토층은 1∼10m 정도,실트 섞인 모래층은

2∼18m 정도 두께를 나타낸다.하부 사질토층은 하부로부터 모래질 자갈층,중간

입자로 된 모래층,가는 입자로 된 모래층으로 퇴적한 경향을 보이고 있다.N치는

35∼50이상으로 나타난다.

3.1김포지구 연약지반 현장

김포지구 연약지반은 지질은 변성암류 위를 부정합으로 피복하고 있으며 점토,

모래,자갈 등으로 구성되어 있다.지층구성은 그림 3.17과 같이 지표로부터 실트질

점토 및 점토질 실트로 구성된 논 지역 표토 및 매립층의 분포 심도는 0.3～1.2m,

연약층은 4.8～15.6m심도로 분포하고 있으며,점토질 실트 및 실트 섞인 점토가

주를 이루고 하부로 갈수록 모래 섞인 실트질 점토,자갈 섞인 실트질 모래,자갈

섞인 모래,자갈섞인 점토질 모래로 구성되어 있다.

이들 연약지반의 특성은 표 3.1에 의하면 평균 자연함수비는 41.02%,평균

액성한계는 39.4% 정도이고 자연함수비와 액성한계는 유사한 값을 나타내고 있으며

소성지수 평균치 19.0로서 CL에 해당된다.

압축지수 Cc는 평균 0.441정도이며 초기간극비는 평균 1.175로 나타났으며 단위

중량은 평균 1.77t/m
3
정도이다.또한 삼축압축시험(UU)에 의한 비배수전단강도는

평균 0.16kg/cm
2
정도를 나타내며 연약한 점성토로 분류할 수 있다.상부점토층은

OCR이 2.85로 과압밀상태를 나타내고 있다.하부점성토층은 압밀이 진행 중인

정규압밀상태를 나타내고 있다.

현장에 적용한 연직배수재는 PlasticDrain이며 그림 3.16은 이 지구 연약지반 상에

조성된 도로성토의 대표단면도이다.도로상단폭은 20m이며 성토높이는 2.7～8.0m

(평균 5.35m)로 1:1.5경사의 법면을 갖도록하여 성토규모 H/B는 평균적으로 0.22정도
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였다.연약지반 압밀 촉진을 위한 상부 배수층 및 시공장비의 주행성능을 확보하는

지지층의 역할을 위한 수평배수층은 현장 쇄석(Φ40mm)을 두께 50cm로 포설

하였다.또한 활동방지공법으로 고강도 Mat와 쇄석말뚝 공법을 적용하였다.

그림 3.16김포지구 도로성토의 대표단면도

그림 3.17김포지구지층 대표단면도
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3.2영종지구 연약지반 현장

영종지구 연약지반은 대보화강암이 기반암을 이루고 있으며 제4기 미고결

충적층이 부정합의 관계로 피복하고 있다.지층구성은 그림 3.19와 같이 지표로부터

매립층 및 전답토,붕적층 및 충적층,풍화토,풍화암,연암으로 구성되어 있다.

매립층 및 전답토가 0.3～1.8m의 두께로 되어있고 점토질～실트질 모래 및 자갈층

등으로 구성되며,충적층은 0.9～25.0m의 두께로 분포하고 있으며 깊이까지 1.2～

26.8m의 지층을 구성하고 있다.일부구간에 분포하는 붕적층은 1.0～4.5m이며 실트,

점토질～실트질 모래 및 자갈로 구성되어있다.

영종지구 연약지반 특성은 표 3.1에 의해 자연함수비는 평균치 34.92%이고 평균

액성한계는 39.7%이며 소성지수 20.9로서 Casagrande의 소성도 상에 의해 CL로

분류된다.압축지수는 평균 0.19정도 초기간극비는 평균 0.948이고 단위중량은 평균

1.85t/m
3
로서 비교적 적은 압축성을 보이고 있다.

그림 3.18영종지구 도로성토의 대표단면도
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그림 3.19영종지구 지층 대표단면도

또한 삼축압축시험(UU)에 의한 비배수전단강도는 평균 0.35kg/cm2정도로 다른

지역보다 비교적 높은 강도를 나타내고 있다.상부점토층은 OCR=1.81범위로

과압밀상태를 나타내고 있다.이 현장 적용한 연직배수재는 PlasticDrain이며 그림

3.18은 이 지구 연약지반 상에 조성된 도로성토의 대표단면도이다.성토 상단폭은

25mm이며 성토높이는 3.0~4.5m(평균 3.75m)로 1:1.5경사의 법면을 갖도록 하였으며

성토규모 H/B는 평균적으로 0.38정도이다.연약지반 압밀 촉진을 위한 상부 배수층

및 시공장비의 주행성능을 확보하는 지지층의 역할을 위한 수평배수층을 Sandmat

(40mm,두께 60cm)로 포설하였다.

3.3경인고속도로 연약지반지구 연약지반 현장

경인고속도로 지층구성은 그림 3.21과 같이 지표로부터 매립토층이 심도 1.0～7.0m,

퇴적토층은 1.0～7.0m에서 출현하여 8.0～15.0m의 두께로 분포하며 심도 9.0～22.0m

까지 모래 섞인 실트,실트 섞인 점토,점토 섞인 실트,점토 섞인 모래로 구성되어

있다.매우 연약～매우 견고한 연경도와 느슨～매우 조밀한 상대밀도를 나타내고

대부분 CL로 구성되어있다.
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즉,이들 연약지반의 특성은 표 3.1과 같이 평균자연함수비는 27.2%로서 비교적

작은 함수비를 가지고 있으며,평균액성한계는 39.5% 정도인데 자연함수비가

액성한계 값보다 작게 나타났으며 소성지수가 평균 15.6이므로 Casagrande소성도에

의하면 CL로 분류된다.압축지수 Cc는 평균 0.34정도이며 초기간극비는 평균

0.93으로서 단위중량은 평균 1.87t/m
3
이며 연구대상 현장 중 제일 크게 나타났다.

그림 3.20경인고속도로지구 도로성토의 대표단면도

그림 3.21경인고속도로지구 지층 대표단면도
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삼축압축시험(UU)에 의한 비배수전단강도는 평균 0.27kg/cm
2
로서 Consistency로는

중간정도 연약한 점토로 판단되며,상부점토층은 OCR값이 평균 2.7로서 과압밀

상태를 나타내고 있다.현장에 적용한 연직배수재는 PlasticDrain이며 그림 3.20은

이 지구 연약지반 상에 조성된 도로 성토의 대표단면도이다.성토상단폭은 30m이며

성토높이는 6.2～16m(평균 11.1m)로 1:1.5경사의 법면을 갖도록 하였으며 성토규모

H/B는 평균적으로 0.23정도였다.

연약지반 압밀 촉진을 위한 상부 배수층 및 시공장비의 주행성능을 확보하는

지지층의 역할을 위한 수평배수층을 Sandmat(40mm,t=0.6m)로 포설하였으며,

수평배수층 상하부에 PPmat를 포설하였다.

3.4청라지구 연약지반 현장

청라지구 연약지반은 제 4기 충적층이 기반암을 부정합으로 피복하였으며 현재는

점토,모래,자갈로 이루어진 해성 퇴적층이 미 고결된 상태로 분포하고 있다.

지층구성은 그림 3.23과 같이 상부부터 매립토층이 0.5~6.0m(평균 3.25m)연약

점성토층는 2.0~18.0m(평균 9m)두께로 분포하며 심도 8.0~18.5m까지 지층을

구성하고 있다.

전체 퇴적토층 내 연약 점성토는 약 46% 정도 분포하고 있으며 연약 점성토층의

토성은 ML이 31.6%,CL이 68.4%로 CL이 우세하게 분포되어있다.즉 연약지층의

지반특성은 이들의 자연함수비는 평균치 30.86%,액성한계는 평균치 36.87%

정도이고 자연함수비보다 큰 값을 나타내고 있으며 소성지수가 평균 16.0이므로

Casagrande의 소성도에 의해 CL로 분류된다.압축지수 Cc는 평균 0.359정도이며

초기간극비는 평균 1.08이고 단위중량은 1.87t/m
3
로서 크게 나타났다.일축압축

강도는 평균 0.41 삼축압축시험(UU)에 의한 비배수전단강도는 평균 0.25

 정도를 나타내어 연약한 점토로 분류된다.수직분포 5m(OCR=1.5)기준으로

상부는 과압밀상태(O.C),하부는 정규압밀상태(N.C)를 보이고 있다.

현장 적용한 연직배수재는 PlasticDrain이며 그림 3.22는 이 지구 연약지반 상에

조성된 도로성토의 대표단면도이다.성토상단폭은 20m이며 성토높이는 3.0～6.5m
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(평균 4.75m)로 1:1.5경사의 법면을 갖도록 하였으며 성토규모 H/B는 평균적으로

0.38정도였다.연약지반 압밀 촉진을 위한 상부 배수층 및 시공장비의 주행성능을

확보하는 지지층의 역할을 위한 수평배수층을 Sandmat(40mm,t=60cm)로

포설하였으며 수평배수층 상하부에 PPmat를 포설하였다.

그림 3.22청라지구 도로성토의 대표단면도

그림 3.23청라지구 지층 대표단면도
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3.5마곡지구 연약지반 현장

마곡지구 연약지반은 점토,모래,자갈로 이루어진 퇴적층이 미고결된 상태로

분포하고 있으며 대개 한강 1,2차 수계를 따라 그 주변에 발달하고 있는데 경기

육괴에 해당하는 기반암으로 하여 부정합으로 피복하고 있다.

지층구성은 그림 3.26과 같이 상부로부터 매립토층이 0.3～2.4m 두께로 분포하고

있다.퇴적토층은 6.1～11.4m 두께로 분포하며 0.5～13.8m 심도까지 지층을 구성하고

있다.토질 분류 결과로는 실트질 모래,실트질 점토,실트,압축성(유기질)점토로

구성되어 있다.

그림 3.24마곡지구 도로성토의 대표단면도

그림 3.25마곡지구 지층 대표단면도
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연약 점성토층의 지반특성을 검토한 결과 표 3.1에 의해 자연함수비는 13.1～15.6%

(평균 31.3%)로서 비교적 다양하게 나타나고 있으며,액성한계 평균이 4.17%이고

소성지수는 17.3이므로 Casagrande소성도에 의해 CL로 분류되었다.압축지수 Cc는

평균 0.25이며 초기간극비는 0.70～1.48(평균 1.09)로 나타났으므로 단위중량은 평균

1.82로 나타났다.액성한계는 함수비보다 큰 28.4～63.5%(평균 45.95%)로 나타나

중간정도 이상의 소성도와 압축성을 보인다.일축압축강도는 평균 0.44,

삼축압축시험(UU)에 의한 비배수전단강도는 평균 0.45 정도로서 일축압축

강도와 Consistency관계 상 연약한 점토로 판단된다.수직분포 6m 기준으로 상부는

과압밀상태(O.C),하부는 정규압밀상태(N.C)를 보이고 있다.

현장설계 시 연약지반 처리 기간 내에 무처리가 가능한 구간을 제외하고는

선행하중 재하공법(Pre-Loading)을 적용하여 압밀침하을 촉진토록 하였으며 이

지역 연약지반 상에 조성된 도로성토의 대표단면은 그림 3.24에 나타나 있다.

성토상단 폭은 25m이며 성토높이는 4.0～10.54m(평균 7.27m)로 1:1.5경사의 법면을

갖도록 하였으며 성토규모는 평균적으로 0.19정도였다.연약지반 압밀 촉진을 위한

상부 배수층 및 시공장비의 주행성능을 확보하는 지지층의 역할을 위한 수평

배수층을 쇄석매트(Φ40mm,t=30cm)로 포설하였으며 수평배수층 상하부에 PPmat를

포설하였다.

3.6논산지구 연약지반 현장

논산지구 지층구성은 그림 3.27과 같이 지표로부터 실트질 모래로 구성된 매립층이

0.8～4.5m,연약점성토 퇴적층은 6～22m,실트질 모래 잔류토층이 1～8m 두께로

형성하고 있다.연약지반의 심도는 6.8～26.5m까지 지층을 구성하고 있으며 대부분

점토(CL,CH)로 분포되어있다.

표 3.1에 의하면 이들의 평균자연함수비는 액성한계 보다 크고,평균액성한계

지수가 1보다 큰 불안정한 상태이고 액성한계도 50% 이상으로 큰 압축성을

나타내고 있다.일축압축강도는 평균 0.44 삼축압축시험(UU)에 의한 비배수

전단강도는 평균 0.22 정도를 나타나서 연약한 점토로 판단되며,압축지수는
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평균 0.37이며 선행압밀하중은 0.98 정도로서 입밀진행 중 내지 정규압밀

상태를 나타내고 있다.

현장에 적용한 연직배수재는 PackDrain이며 그림 3.26은 이 지역 연약지반상에

조성된 도로성토의 대표단면도이다.성토상단폭은 23.4m이며 성토 높이는 9.0～15.3m

(평균 12.15m)를 1:1.5경사의 법면을 갖도록 하여 성토규모 H/B는 평균적으로

0.29정도였다.연약지반 압밀 촉진을 위한 상부 배수층 및 시공장비의 주행성능을

확보하는 지지층의 역할을 위한 Sandmat와 P.E.Tmat로 포설하였다.

그림 3.26논산지구 도로성토의 대표단면도

그림 3.27논산지구 지층 대표단면도
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3.7군산지구 연약지반 현장

군산지구 지층구성은 그림 3.29와 같이 지표로부터 실트질 모래로 구성된 매립층이

0.3∼4.2m,실트질 점토(CL,CH)퇴적층은 1.8∼10.4m 두께로 분포되어 있고,그

하부는 모래와 자갈로 이루어진 하부퇴적층으로 구성되어 있다.표 3.1에 의하면

지반물성의 평균치가 자연함수비는 =57.40%,액성한계 LL=64.4%이고,소성지수

PI=22.3이다.Casagrande의 소성도에 의해 CH로 분류되며,압축지수 Cc는 평균치

0.37로서 압축성이 큰 점토임을 알 수 있다.

또한 일축압축강도는 평균 0.41 삼축압축시험(UU)에 의한 비배수전단강도는

평균 0.37 정도로서 중간정도의 연약한 점토로 판단된다.그리고 선행압밀

하중은 0.83 정도로서 압밀진행 중 내지 정규압밀상태를 나타내고 있다.

현장 적용한 연직배수재는 SandDrain및 SandDrain과 SandCompaction을

조합한 공법을 적용하였으며 그림 3.28은 이 지역 연약지반 상에 조성된 도로성토의

대표단면도이다.성토상단폭은 23.4m이며 성토높이는 2～9.3m(평균 5.65m)로 1:1.5

경사의 법면을 갖도록 하며 성토규모 H/B는 평균적으로 0.21정도였다.연약지반

압밀 촉진을 위한 상부 배수층 및 시공장비의 주행성능을 확보하는 지지층의 역할을

위한 Sandmat와 하부에는 PPmat,상부에는 P.E.Tmat로 포설하였다.

(a)SandDrain공법
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(b)S.D,S.C.P조합

그림 3.28군산지구 도로성토의 대표단면도

그림 3.29군산지구 지층 대표단면도
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4.요약

연약지반 상에 성토를 하면 성토하중에 비해 지지력이 부족한 경우 연직변위와

측방변위가 발생하게 된다.따라서 본 장에서는 국내연약지반 3개 지역인 동남해안

지역,서남해안지역,서해안지역에서 연직배수공법이 적용된 13개 지구 연약지반

현장의 계측지점 200개소와 Preloading공법이 적용된 마곡지구의 7개소 계측지점을

포함해서 총 207개소 계측지점에서 연약지반의 물리적 역학적 특성과 연약지반

개량공법 및 설계 성토하중,성토규모 등을 조사하였다.

1)연약지반 14개 지구현장의 제반특성은 표 3.1과 같았다.표 3.1에서 살펴보면

동남해안지역의 경우 평균이 각각 자연함수비는 51.57%,액성한계는 48.76%,

소성지수가 28.7로서 Casagrande의 소성도에 의해 CL로 분류되며,압축지수 Cc는

평균 0.519로서 압축지수 Cc의 분류에 의해 CH로도 분류된다.초기간극비는

평균 1.412이며 단위중량은 평균 1.71로 나타났다.그리고 비배수전단강도의

평균은 0.235로서 연약한 점성토로 구분되며,과압밀비 OCR은 평균 1.45

정도로 약간 과압밀점토의 성향이 있으며 성토규모 H/B는 평균 0.47정도로

나타났다.

2)14개 지구현장 별 조사한 결과 지역별 비교분석하면 흙의 분류 상 동남해안

지역은 평균적으로 CL,CH로 분류되며 서남해안지역은 CH분류되고,서해안

지역은 CL로 분류되며 연구대상지역 전체평균으로 보면 CL의 경향이 큰 것으로

나타났다.

3)또한 비배수전단강도로서 동남해안지역은 평균 0.235kg/cm
2
로서 연약한 점성토로

판단된다.서남해지역도 평균 비배수전단강도가 0.183으로서 연약한

점성토에 해당되나,동남해안지역보다는 연약한 점토이다.서해안지역은 평균

0.301이므로 중간정도 연약한 점성토에 해당된다.그리고 연구대상지역
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전체평균으로는 0.26로서 연약한 점성토에 해당된다.강도증가율은

동남해안지역이 0.221,서남해지역이 0.247,서해안지역은 0.208로서 비배수전단

강도가 큰 지역이 강도증가율은 적게 나타났다.
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Ⅳ.도로 성토하부 연약지반의 강도와 변형 특성

본 장에서는 제 Ⅲ장에서 설명한 14개 지구 현장 연약지반의 전단강도와 지반변형

(침하량 및 수평변위량)특성을 분석하기 위해 현장별로 측정된 지반특성을 조사하여

본다.먼저 전단강도특성에 관하여는 연약지반 현장별로 성토하중 및 성토고와

연약지반의 비배수전단강도의 관계를 분석한다.한편 지반변형특성에 관하여는

연약지반의 침하량과 수평변위량의 관계를 연약지반 현장별로 조사하여 본다.

1.전단강도특성

연약지반에 도로성토를 실시할 경우 성토하중이 비교적 짧은 시간에 재하되므로

연약지반의 안전성은 장기안전성보다 단기안전성이 더 위험하다.이때 연약지반의

배수상태는 비배수상태로 취급할 수 있다.따라서 연약지반의 비배수전단강도가

성토하중을 지탱할 수 있는지 여부를 검토하여야할 사항이다.

여기서 비배수전단강도는 성토하중을 재하하기 전의 초기강도에서부터 시작하여

성토시공 중에 강도가 점차증가 될 것이다.따라서 연약지반의 비배수전단강도는

초기강도와 증가된 강도에 대하여 모두 검토하여보고자 한다.

1.1성토하중과 비배수전단강도의 관계

일반적으로 연약지반이라 하면 상재하중을 하부 연약지반이 지지할 수 없는

상태의 경우가 많다.연약지반의 비배수전단강도는 설계시 현장시험 및 실내시험에

의한 원지반 연약지반의 초기비배수전단강도()와 성토로 인해 압밀에 의한 강도

증가율을 고려하여 증가된 비배수전단강도()의 두 가지를 생각할 수 있다.증가된

비배수전단강도 산정방법은 다음과 같다.
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우선 흙의 전단강도식은 식(1)과 같다.

   (4.1)

점성토는  이므로 식(1)은 식(2)와 같아진다.

  (4.2)

이 식은 비배수상태의 전단강도의 일반식이다.만약 초기강도를 라 하면 증가된

강도 는 식(3)과 같이 쓸 수 있다.

  (4.3)

여기서 강도증가분 는 식(4)와 같이 표현된다.

=m (4.4)

여기서, :증가강도

 :초기강도

 :강도증가량

m :강도증가율(m=′  :비배수전단강도,′ :유효응력)

 :성토하중(  )

 :시간 t에 대한 압밀도 




 :성토직후 초기과잉간극수압(  )

 :t시간에서의 과잉간극수압

여기서 강도증가율 m은 ①심도-비배수전단강도 이용방법,②삼축압축시험
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( ),③소성지수 이용방법(Skempton),④액성한계이용법(Hansbo)등에 의해

조사된 값의 평균치를 적용한다.

예를 들어 표 4.2에서 양산지구현장 초기비배수전단강도가 2.23t/m
2
인 원지반에

성토높이를 5.3m (단위중량 =1.9t/m
3
)한 경우 강도증가율은 이며 압밀도

=80%일 때 증가된 강도는 관계식  에서  
 

××× ,     
이 된다.결국

초기비배수전단강도나 증가된 비배수전단강도가 성토하중을 지지할 수 있는가

여부에 따라 연약지반의 안전성이 결정된다고 할 수 있을 것이다.

그림 4.1～4.3은 연구대상지역의 14개 지구의 연약지반현장에 대해 성토하중과

비배수전단강도의 관계를 도시한 결과이다.그림 중에는 초기비배수전단강도와

성토하중의 관계와 증가된 비배수전단강도와 성토하중의 관계를 함께 도시하였다.

우선 그림 4.1(a)에 도시되어 있는 양산지구 연약지반의 경우 성토하중 는 초기

비배수전단강도에는 6.76배에 해당되었고 증가된 비배수전단강도에는 3.39배에

해당되었음을 보여주고 있다.

이와 같은 방법으로 다른 14개 연약지반현장에 대하여 정리하면 그림 4.1～4.3에

도시된 바와 같으며 이 결과를 종합정리하면 표 4.1과 같다.

한편 이들 그림 속에는 Tschebotarioff(1973)가 제시한 =3.0선과  

값이 함께 참고로 기입되어 있다.

Tschebotarioff(1973)는 성토하중이 연약지반의 비배수전단강도의 3배 이상이

되면 전단변형이 시작된다고 하였으며 성토하중이 비배수전단강도의 5.14배 이상이

되면 전단파괴가 시작된다고 하였다.결국 성토하중이 연약지반의 비배수전단강도의

3배 이전에는 탄성변형을 보이다가 3배가 넘을 때 전단변형이 발생되기 시작한다면

이때의 성토하중은 항복하중(Yieldingload)에 해당함을 의미한다.반면에 전단파괴가

시작되는 5.14에 해당하는 성토하중은 극한하중(Ultimateload)라고 생각할 수

있을 것이다.

성토하중이 극한하중에 이르렀을 때는 지반의 지지력과 같은 상태가 되는 것으로

생각된다.즉 Tschebotarioff(1973)가 말한 성토하중이 비배수전단강도의 5.14배일

때 전단파괴가 된다고 하므로 성토하중과 지반의 지지력이 같기 때문에 지지안전율
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(Safetyfactorofbearing)은 Fb= 이 된다.한편 전단변형이 시작되는

일 때의 지지안전율은 Fb이 된다.즉 성토하중이 항복

하중에 도달하였을 때는 지지안전율이 1.7이 되어 연약지반이 안정된 상태에 있음을

의미한다.

양산지구연약지반의 성토하중에 대한 지지안전율을 구하면 그림 4.1(a)에서 보는

바와 같이 초기비배수강도를 적용하였을 경우 Fb=5.14 이고 증가된

비배수전단강도를 적용하였을 경우 Fb=5.14 이 된다.나머지 연약

지반에 대한 결과를 정리하면 표 4.1에 정리된 지지안전율과 같다.

이러한 기준으로 그림 4.1을 표 4.1과 같이 정리하여 살펴보면 동남해안지역의

경우 지반개량 전 초기비배수전단강도일 때 성토하중에 대한 비배수전단강도의

비가 양산,울산,김해지구에서는 각각      으로서

Tschebotarioff(1973)가 제안한 전단파괴 기준인  보다 모두 크므로

성토시공 시에 전단파괴가 발생할 수 있었다고 예상된다.

그러나 지반개량공법을 사용하였기 때문에 시공 중에 연약지반의 증가강도에

의해 성토하중과 비배수전단강도의 비가 양산지구에서는  ,울산지구에서는

 로서 Tschebotarioff(1973)의 전단파괴 기준인  보다 적으나

전단변형 기준인  보다는 크게 나타나서 전단파괴는 발생하지 않았으나

전단변형은 일어날 수 있었음을 알 수 있다.

그리고 김해지구의 경우는 지반개량으로 증가된 강도인 경우  로서

전단변형 기준인  보다 작으므로 전단변형이 발생하지 않았기 때문에

안전하였다고 예측할 수 있다.한편 밀양지구의 경우는 초기강도를 적용할 경우

 으로 5.14보다 적어 전단파괴가 없었으며 증가된 강도를 적용할 경우

 로써 보다 작으므로 전단변형이 발생하지 않았다.

표 4.1에서 보는 바와 같이 동남해안지역의 평균은 초기강도 일 때  으로

전단파괴기준 보다 크므로 전단파괴가 예상되나 지반개량 후에는 증가된

강도에 의해  가 되어 전단변형기준  보다 작으므로 전단변형이

발생하지 않는 안전한 상태를 예측할 수 있다.
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(a)양산지구

(b)울산지구 

그림 4.1성토하중과 비배수전단강도의 관계(동남해안지역) 
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(c)김해지구

(d)밀양지구 

그림 4.1성토하중과 비배수전단강도의 관계(동남해안지역)(계속)
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지역 지구
성토하중관계() 지지안전율()

초기강도 증가강도 초기강도 증가강도

동남해안

양산 =6.76 =3.39 =0.76 =1.51

울산 =5.55 =3.06 =0.93 =1.68

김해 =6.10 =2.42 =0.84 =2.12

밀양 =4.08 =2.49 =1.26 =2.35

평균 =5.62 =2.84 =0.94 =1.91

서남해안

영암 =4.65 =2.37 =1.10 =2.17

광양 =4.85 =2.75 =1.06 =1.87

여수 =4.38 =2.06 =1.17 =2.49

평균 =4.63 =2.39 =1.11 =2.17

서해안

김포 =3.40 =2.31 =1.51 =2.22

영종도 =2.25 =1.51 =2.28 =3.40

경인고속도로 =7.27 =3.07 =0.7 =1.67

청라 =2.76 =1.89 =1.86 =2.72

마곡 =4.99 =3.03 =1.03 =1.69

논산 =3.87 =2.35 =1.32 =2.18

군산 =4.36 =2.41 =1.17 =2.13

평균 =4.12 =2.36 =1.41 =2.28

전체평균 =4.66 =2.50 =1.21 =2.15

표 4.1성토하중관계와 지지안전율

또한 지지안전율 에서도 알 수 있는 바와 같이 동남해안지역의 초기강도일

때 평균 지지안전율은  로서 전단파괴기준  보다 작아 전단파괴가

예상되나 지반개량 후에는  이 되어 전단변형기준  보다 큼으로서

안전한 상태가 된다.

한편 그림 4.2와 같이 서남해안지역의 경우는 초기강도일 때는 평균  로서

전단파괴기준  보다 적고 전단변형기준  보다 크므로 전단파괴는

일어나지 않으나 전단변형은 일어난다고 예측할 수 있다.그러나 지반개량 후에는

평균  가 되어 전단변형기준  보다 작으므로 안전하다.
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지지안전율 는 표 4.1에서 보는 바와 같이 지반개량 전 초기강도의 경우에는

 이고 지반개량 후 증가강도 시에는  이므로 지반개량 전에는 지지

안전율  보다 작으므로 전단변형이 예측되었으나 지반개량 후에는 지지

안전율  보다 큼으로 전단변형이 발생하지 않고 안전한 상태가 된 것으로

생각된다.

한편 서해안지역의 경우는 그림 4.3과 같이 영종도지구,청라지구가 지반개량

전에는 각각 평균이  , 으로 안전한 상태를 보였다.그러나

경인고속도로지구에서는 성토고가 상당히 큼으로서 평균  를 나타내어

성토시공 시 전단파괴가 예상되었고 지반개량 후 에는  로 나타나서

전단변형기준  보다 크므로 전단파괴는 일어나지 않았으나 전단변형은

일어날 수 있었다고 예측된다.이들 모든 연약지반 연구대상지역 전체 평균은

초기강도일 때  ,Fb=1.21이므로 전단파괴 기준인  보다 작고

전단변형 기준인  크다.또한 지지안전율에서도 전단파괴기준  보다

크고 전단변형기준  보다 작으므로 전단파괴는 되지 않으나 전단변형이

발생한다는 것을 예측할 수 있다.증가강도를 적용할 경우  , 로서

 이고, 이므로 전단변형이 발생하지 않는 안전한 상태가 된다는

것을 예측할 수 있다.
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(a)영암지구

(b)광양지구

그림 4.2성토하중과 비배수전단강도의 관계(서남해안지역)
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(c)여수지구

그림 4.2성토하중과 비배수전단강도의 관계(서남해안지역)(계속)

(a)김포지구

그림 4.3성토하중과 비배수전단강도의 관계(서해안지역)
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(b)영종지구

(c)경인고속도로지구

그림 4.3성토하중과 비배수전단강도의 관계(서해안지역)(계속)
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(d)청라지구

(e)마곡지구

그림 4.3성토하중과 비배수전단강도의 관계(서해안지역)(계속) 
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(f)논산지구 

(g)군산지구

그림 4.3성토하중과 비배수전단강도의 관계(서해안지역)(계속)



- 78 -

그림 4.4에서는 연구대상 14개현장중에 연직배수공법을 적용한 13개 현장에

대하여 비배수전단강도에 대한 성토하중의 비를 검토하였다.초기비배수전단강도에

대한 성토하중의 비는 대부분이 3.0이상이고 5.14전후의 값으로 나타났다.비배수

전단강도에 대한 성토압의 비가 3.0이상이므로 연약지반 속에 전단변형이 발생하고

일부 현장에서는 전단파괴의 우려까지 나타났다.그러나 지반개량 후 증가된 비배수

전단강도에 대한 성토압의 비는 대부분 3.0이하가 되어 안전하게 성토시공을 마칠

수 있었다.

따라서 도로성토시공을 안전하게 실시하기 위해서는 설계단계에서 성토압이

초기비배수전단강도의 5,14배가 넘지 않도록 하여야하며 증가된 비배수전단강도에

대하여 3.0배 이하가 되도록 설계하여야 한다.

그림 4.4비배수전단강도에 대한 성토하중의 비

1.2성토고와 비배수전단강도의 관계

연약지반 상에 도로성토를 시공하려면 연약지반의 비배수전단강도의 크기에

따라 한계성토고를 결정하여 성토를 하면 안전한 시공이 될 수 있다.그림 4.4는
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연구대상지역 별 대표계측지점에서의 성토고와 비배수전단강도의 관계를 나타낸

그림으로서 지반개량 전후의 비배수전단강도에 부합되는 한계성토고를 나타낸

그림이다.성토하중이 비배수전단강도의 3배 이상이면 전단변형이 시작되고 5.14배

이상이면 전단파괴가 된다.따라서 성토하중의 항복하중은 식(4.5)와 같이 되고

극한하중 은 식(4.6)과 같이 된다.

  (4.5)

  (4.6)

성토하중 와 연약지반의 지지력 는 각각 식(4.7)과 (4.8)와 같다.

 (4.7)

   (4.8)

전단파괴가 발생할 때는 성토하중이 연약지반의 지지력과 같을 때이므로 식(4.7)과

식(4.8)에서

  (4.9)

따라서

 


 (4.10)

성토체의 단위중량을 1.9t/m
3
라고 하면 식(4.11)이 구해진다.
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  (4.11)

전단파괴 발생 시의 지지안전율(Safetyfactorofbearing)은 식(4.12)와 같이

구할 수 있다.

   (4.12)

한편,전단변형이 발생할 때 성토하중의 항복치는 식(4.5)와 같다.이 항복하중이

작용 시 지지안전율은 식(4.13)과 같이 된다.

 





  (4.13)

항복성토고 는 식(4.5)과 식(4.7)을 결합하여 식(4.14)과 같이 된다.

  


 (4.14)

성토체의 단위중량을 1.9t/m
3
라고 하면 식(4.15)이 구해진다.

  (4.15)

실제 시공에 있어서는 성토하중의 재하로 연약지반에 전단변형은 발생되더라도

전단파괴는 발생되지 않도록 해야하므로 전단파괴에 대한 지지안전률  에

여유율 20%를 할증하여  로 하는 것이 바람직하다.

 


(4.16)
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따라서 성토체의 단위중량을 1.9t/m
3
로 잡으면 한계성토고 와 한계성토하중 는

식(4.17)및 (4.18)과 같이 된다.

  (4.17)

 


   (4.18)

이와 같은 항복성토고,한계성토고 및 극한성토고를 14개 연약지반현장에서의

자료와 비교하면 그림 4.5~ 4.7과 같고 이들 결과를 정리하면 표 4.2와 같다.

그림 중 과 는 각각 초기강도 및 증가된 강도를 적용한 경우의 항복성토고이고

과 는 각각 초기강도 및 증가된 강도를 적용한 경우의 한계성토고이다.그리고

는 실제현장에서 적용한 계획설계성토고이다.

우선 그림 4.5(a)에 도시된 동남해안지역의 양산지구는 연약지반의 경우를 보면

지반개량 전 초기강도를 적용한 경우 계획성토고가  m로서 한계성토고

 m보다 크므로 전단파괴에 가까워 불안전하다는 의미이다.그러나 지반개량

후 강도가 증가하여 한계성토고가  m로 높아졌고 항복성토고도 =5.88m로

높아졌으므로 전단변형도 발생하지 않는 안전한 상태가 된다는 것을 의미한다.

또한 김해지구의 경우 그림 4.5(b)에서 보는 바와 같이 계획성토고가  로서

지반개량 전 초기강도 시 한계성토고  보다 크므로 이때 성토 시공 시에는

전단파괴가 발생될 수 있는 것으로 예측되나 지반개량 후 증가된 강도에서는

한계성토고 =9.99m보다 작고 항복성토고 =7.0m보다 작으므로 전단변형이

없는 안전한 상태가 된다고 예측할 수 있다.

이와 같이 동남해안지역 전체 평균에 대해 살펴보면 평균 계획성토고는  

일 때 초기강도에서 한계성토고  4.60m보다 크므로 전단파괴에 가까워 불안

전하나 지반개량 후에 증가된 강도에서는 한계성토고  8.33m보다 작을 뿐만

아니라 항복성토고 =5.83m 보다도 작으므로 전단변형도 발생하지 않는 안전한
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상태라 볼 수 있다.

국내연약지반 중에 본 연구대상지역 14개 지구현장의 대표지점에 대해 전체

평균으로 검토해 본 결과 평균계획성토고  4.91m이며 지반개량 전 초기강도인

경우 한계성토고  4.93m보다 작고 항복성토고 =3.46m보다 크므로 전단파괴는

되지 않으나 전단변형발생은 예측할 수 있다.지반개량 후에는 증가된 강도에 의한

경우 전단변형 시 항복성토고  m보다 작으므로 지반개량 후 성토 시에는

전단변형도 전혀 발생하지 않는다는 것을 예측할 수 있다.

한편 그림 4.8은 연직배수재가 적용된 13개 연약지반현장에 대하여 설계성토고를

항복성토고 및 한계성토고와 비교한 결과이다.우선 그림 4.8(a)는 항복성토고에

대한 설계성토고의 비를 조사한 그림이다.이 그림에 의하면 초기강도일 때는

설계성토고가 모든 현장에서 항복성토고보다 높은 상태이므로 연약지반 속에

전단변형 혹은 전단파괴가 발생될 것이 예상되었다.그러나 강도가 증가된 후는

모든 현장에서 항복성토고에 대한 설계성토고의 비가 1.0이하가 되어 설계성토고가

항복성토고보다 낮게 되므로 안전한 성토시공이 가능하였던 것으로 판단된다.

한편 한계성토고에 대한 설계성토고의 비를 조사한 그림 4.8(b)에 의하면 초기

강도일 때는 설계성토고가 모든 현장에서 한계성토고의 0.7배 이상인 상태였다.이미

그림 4.8(a)에서 모든 현장에서 초기강도 상태에서는 전단변형에 예상되었다.따라서

한계성토고에 대한 설계성토고의 비가 1.0이하이고 0.7사이인 현장의 연약지반

속에서는 전단변형이 발생될 것이 예상되었고 1.0이상인 현장에서는 전단파괴가

예상되었다.그러나 강도가 증가된 후는 모든 현장에서 한계성토고에 대한 설계

성토고의 비가 0.7이하가 되어 설계성토고가 한계성토고보다 낮게 되므로 연약지반의

강도가 증가된 후에는 전단파괴가 발생한 현장은 없었던 것으로 판단된다.
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(a)양산지구

(b)울산지구

그림 4.5성토고와 비배수전단강도 관계(동남해안지역)
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(c)김해지구

(d)밀양지구

그림 4.5성토고와 비배수전단강도 관계(동남해안지역)(계속)
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(a)영암지구

(b)광양지구

그림 4.6성토고와 비배수전단강도 관계(서남해안지역)
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(c)여수지구

그림 4.6성토고와 비배수전단강도 관계(서남해안지역)(계속)

(a)김포지구

그림 4.7성토고와 비배수전단강도 관계(서해안지역)
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(b)영종지구

(c)경인고속도로지구

그림 4.7성토고와 비배수전단강도 관계(서해안지역)(계속)
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(d)청라지구

(e)마곡지구

그림 4.7성토고와 비배수전단강도 관계(서해안지역)(계속)
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(f)논산지구

(g)군산지구

그림 4.7성토고와 비배수전단강도 관계(서해안지역)(계속)
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(a)항복성토고와 설계성토고의 비교 (b)한계성토고와 설계성토고의 비교

그림 4.8항복성토고와 한계성토고

지역 지구

계획

성토고

(,m)

성토

하중

(t/m2)

비배수전단강도(t/m
2
)

항복 성토고

(,m)
한계 성토고

(hc,m)

극한 성토고

(,m)

초기

강도

강도

증가율

압밀도

(%)

강도

증가량

증가

강도

초기

강도



증가

강도



초기

강도



증가

강도



초기

강도



증가

강도



동

남

해

안

양산 5.3 10.07 2.23 0.185 80 1.49 3.72 3.53 5.88 5.03 8.39 6.04 10.08

울산 3.5 6.65 1.7 0.186 80 1.58 2.69 2.68 4.25 3.83 6.06 4.60 7.29

김해 5.7 10.83 1.72 0.313 80 2.71 4.43 2.72 7.0 3.88 9.99 4.66 12.00

밀양 4.2 7.98 2.5 0.2 90 1.43 3.93 3.95 6.21 5.64 8.86 6.77 10.65

평균 4.7 8.89 2.04 0.221 82.5 1.80 3.69 3.22 5.83 4.60 8.33 5.52 10.00

서

남

해

안

영암 5.6 10.64 2.4 0.25 90 2.39 4.79 3.79 7.55 5.41 10.8 6.50 12.98

광양 4.8 9.12 2.4 0.2 80 1.46 3.86 3.79 6.09 5.41 8.70 6.50 10.46

여수 3.0 5.7 1.0 0.29 90 1.49 2.49 1.58 3.93 2.25 5.61 2.71 6.74

평균 4.5 8.47 1.93 0.247 86.6 2.38 3.71 3.05 5.86 4.09 8.37 5.23 10.06

서

해

안

김포 6.4 12.16 2.3 0.185 80 1.80 4.10 3.63 6.47 5.19 9.24 6.23 11.11

영종 4.5 8.55 2.5 0.26 90 2.0 4.50 3.95 7.11 5.64 10.14 6.77 12.19

경인

고속

도로

6.2 11.78 3.5 0.22 90 2.33 5.83 5.53 9.21 7.89 13.14 9.48 15.80

청라 3.5 6.65 1.8 0.2 90 1.20 3.0 2.84 4.74 4.06 6.76 4.88 8.13

마곡 5.0 9.5 2.5 0.18 80 1.37 3.87 3.96 6.11 5.64 8.72 6.78 10.49

논산 3.2 6.0 2.0 0.19 90 1.0 3.0 3.16 4.74 4.51 6.76 5.42 8.13

군산 7.9 14.99 2.2 0.22 90 3.0 5.2 3.48 8.22 4.96 11.72 5.96 14.09

평균 5.2 9.95 2.4 0.21 87.1 1.81 4.21 3.79 6.66 5.41 9.50 6.50 11.42

전체

평균
4.91 9.33 2.12 0.22 85.7 1.76 3.95 3.46 6.24 4.93 8.90 5.93 10.70

표 4.2성토고와 비배수전단강도관계
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2.지반변형특성

2.1성토고에 따른 침하량과 수평변위량

연약지반 상에 도로성토를 실시하면 그림 2.1에 도시된 바와 같이 연약지반은

성토하중을 지지할 지지력이 부족하여 연직방향과 수평방향으로 변형하게 되어

침하와 수평변위가 연약지반에 발생하게 된다.이와 같은 연약지반의 거동을 조사

하기 위하여 실제 연약지반에서의 계측결과를 정리하면 그림 4.9～4.11과 같다.

이 그림 4.9～4.11은 연구대상지역인 동남해안지역,서남해안지역 및 서해안지역의

지역별 대표지점의 연약지반상 도로성토시 성토고에 따른 침하량과 수평변위량을

측정하여 성토고와 함께 도시한 결과이다.성토고는 성토시공단계와 성토완료후

단계로 구분하여 도시하였고 침하량은 성토 중심축 위치에서 측정하였으며 수평

변위는 성토사면 선단부에서 측정하였다.

그림 4.9～4.11에서 보는 바와 같이 도로성토가 진행됨에 따라 연약지반에서는

수평변위가 침하와 함께 급속하게 발생되었음을 알 수 있다.성토초기에는 수평

변위의 증가량이 침하량의 증가량에 비해 작았으나 점차 증가하여 성토완료단계에서

침하량의 증가량에 대한 수평변위의 증가량이 가장 크게 발생되었다.성토시공 완료

후에는 침하량은 계속 증가하고 있었으나 수평변위는 거의 수렴하고 있었다.따라서

대부분의 측방유동은 성토시공 중에 발생되었음을 알 수 있다.

즉 이들 지구의 연약지반에는 지반개량 목적으로 연직배수공법을 적용하여 연직

배수재가 연약지반에 설치되어 있었음에도 불구하고 상당량의 침하와 측방유동이

발생되었음을 알 수 있다.이는 지반개량공법이 적용되었어도 대부분의 현장에서

압밀완료 이전에 도로성토가 실시되었기 때문인 것으로 생각된다.따라서 성토시공

중에도 계속 지반개량이 진행되어 시간이 지날수록 연약지반의 강도가 증대되었고

측방유동에 대한 저항력이 증대하였기 때문으로 생각된다.
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(a)양산지구 No.3

(b)울산지구 No.1

그림 4.9성토고와 침하량 수평변위 관계(동남해안지역)
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(c)김해지구 No.7

(d)밀양지구 No.12

그림 4.9성토고와 침하량 수평변위 관계(동남해안지역)(계속)
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(a)영암지구 No.5

(b)광양지구 No.6

그림 4.10성토고와 침하량 수평변위 관계(서남해안지역)



- 95 -

(c)여수지구 No.6

그림 4.10성토고와 침하량 수평변위 관계(서남해안지역)(계속)

(a)김포지구 No.5

그림 4.11성토고와 침하량 수평변위 관계(서해안지역)
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(b)영종지구 No.11 

(c)경인고속도로지구 No.12

그림 4.11성토고와 침하량 수평변위 관계(서해안지역)(계속)
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(d)청라지구 No.4

(e)마곡 No.6

그림 4.11성토고와 침하량 수평변위 관계(서해안지역)(계속)
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(f)논산지구 No.3

(g)군산지구 No.4

그림 4.11성토고와 침하량 수평변위 관계(서해안지역)(계속)



- 99 -

2.2측방변위 거동

그림 4.12～4.14는 연구대상지역인 동남해안지역과 서남해얀지역 및 서해안지역의

연약지반상에 도로 성토시 지반개량을 위해 연직배수공법을 적용한 현장에서

성토사면 선단부에 경사계를 설치하여 측정한 심도별 수평변위형태를 나타낸 것이다.

이들 경사계는 성토사면 선단부에 설치하였으며,이 지역에서 발생된 최종결과를

도시하였다.

이들 측정결과에 의하면 대부분의 경우 최대수평변위는 지표면이 아닌 지중부에서

발생되었음을 볼 수 있다.이 결과는 최대수평변위가 지표면에서 발생된 것으로

보고한 Marche& Chapuis(1974)의 제안과 차이가 있다.이는 Marche& Chapuis

(1974)의 연구대상 연약지반은 연직배수재가 적용되지 않은 경우를 대상으로

하였으나 본 연구대상 연약지반에는 연직배수재와 Sandmat,PETmat등의 수평

배수재가 설치되어 있어서 지표면에서의 연약지반 수평변위가 구속되었기 때문으로

생각된다.

또한 그림 4.12～4.14까지 살펴보면 최대수평변위가 발생되어도 발생변위는

일정하지 않음을 볼 수 있다.이는 연약지반의 구성상태에 따라 측방변형거동이

다르게 발생되기 때문으로 생각된다.즉 연약층의 위치,두께,강도 등에 따라

연약지반의 변형거동은 달라질 수 있기 때문이다.예를들어 동남해안지역의 양산

지구현장의 경우는 연약층이 지층의 중간부분에 존재하고 있어 10m전후에서

최대수평변위가 크게 발생하였다.서남해안지역의 여수지구현장의 경우는 연약층이

지표면 부근에 많이 분포되어 있어서 지표부근에 수평변위가 크게 발생하였다.

한편 서해안지역의 김포지구의 경우는 연약층상부에 퇴적층과 매립층의 두께가

두꺼워 하부부분에서 최대수평변위가 발생하였다고 생각된다.
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(a)양산지구 (b)울산지구

(c)김해지구 (d)밀양지구

그림 4.12심도별 측방변위형태(동남해안지역)
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(a)영암지구 (b)광양지구

(c)여수지구 

그림 4.13심도별 측방변위형태(서남해안지역) 
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(a)김포지구 (b)영종도지구

(c)경인고속도로지구 (d)청라지구

그림4.14심도별 측방변위형태(서해안지역)
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(e)마곡지구 (f)논산지구

(g)군산지구

그림 4.14심도별 측방변위형태(서해안지역)(계속)
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2.3측방변위와 연직변위의 관계

연약지반에 성토를 하면 연직변위,즉 침하와 측방변위가 발생하게 된다.이때

성토하중에 의해 연직변위가 먼저 발생하고 성토하중 증가 및 압밀하중의 증가로

인하여 연직변위가 더욱 증가하면서 측방변위가 발생하게 되므로 일반적으로

연직변위량이 측방변위량 보다 더 크게 발생한다.

그림 4.15은 동남해안 지역에 속하는 양산,울산,김해,밀양 4개 연약지반현장의

대표성토고에 대한 성토단계와 성토 후 압밀단계를 구분해서 측방변위와 침하량의

관계를 도시하였다.계측결과에 대한 측방변위와 연직변위의 회기분석식을 그림 속에

표시하였다.서남해안지역과 서해안지역의 계측결과는 부록에 수록하였으며 이를

검토한 결과 구해진 측방변위와 침하량의 회기분석식은 표 4.3에 정리되어 있다.

표 4.3에서 지역 별 평균 관계식은 동남해안지역의 경우 평균성토고  m일

때 성토단계는 =0.29s-2.17,압밀단계 =0.05s+8.96,전체평균 =0.17s+3.40이며,

서남해안지역의 경우 평균성토고 5.64m로서 성토단계 =0.29s-2.77,압밀단계

=0.04s+10.85,전체평균 =0.165s+4.04이며 서해안지역의 경우는 평균성토고

6.79m이며,성토단계 =0.27s-1.77,압밀단계 =0.05s+6.76,전체평균 

=0.16s+2.49로 나타났다.연구대상전체평균은 평균성토고가 6.01m이고 성토단계는

=0.29s-2.11이고,압밀단계는 =0.05s+8.30이며 성토단계와 압밀단계를 포함한

전체평균은 =0.17s+3.09인 것으로 나타났다.

그림 4.15에 의하면 침하량에 대한 수평변위의 관계는 일정한 선형적 관계를

가지고 있음을 보여 주고 있다.이 선형적 관계는 기울기와 절편을 가지는 직선

식으로 나타낼 수 있다.여기서 기울기가 가지는 의미는 침하량의 증가량에 대한

수평변위의 증가량의 비율이라 할 수 있을 것이다.한편 이들 관계식이 모두 (-)의

절편을 가지고 있음을 볼 수 있다.이는 침하량이 어느 정도 발생된 후에 수평변위가

발생되었음을 의미한다.따라서 성토하중이 연약지반에 사하여지면 먼저 침하가

발생되고 측방유동이 뒤 따라서 발생된다는 것을 의미한다.

그림 4.15(a)를 살펴보면 침하량의 증가량에 대한 수평변위의 증가량의 비율을

나타내는 선형관계식의 기울기는 성토단계에서와 성토완료후단계에서 확연히 구분
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됨을 알 수 있다.즉 성토단계에서는 이 기울기가 0.27에서 0.43사이로 크게

나타났으나 성토완료수단계에서는 0.03에서 0.06으로 급격히 감소되었다.이는

성토단계에서는 침하량에 대한 수평변위가 크게 발생하였으나 성토완료후단계에서는

수평변위량이 급격히 적게 발생되었음을 의미한다.

또한 그림 4.15(a)에서 성토단계에서도 선형관계식의 기울기가 성토초기단계의

기울기보다 성토완료단계로 갈수록 기울기가 커짐을 볼 수 있다.즉 5m 성토시에는

기울기가 0.27이였으나 8m성토시에는 이 기울기가 0.43으로 크게 나타났다.따라서

저성토고에서 측방유동이 크게 그리고 빠르게 발생하였다고 할 수 있을 것이다.

한편 이 기울기를 본 연구의 대상인 13개 연약지반에 대하여 확대 적용하여

도시하여 보면 그림 4.16과 같다.즉 침하량의 증분에 대한 수평변위의 증분의

비율()을 성토고와의 관계로 정리하면 그림 4.16과 같이 나타난다.그림

4.16(a)는 성토단계에서의 결과이고 그림 4.16(b)는 성토완료후단계에서의 결과이다.

우선 성토시공단계에서는 그림 4.16(a)에서 보는 바와 같이 침하량의 증분에

대한 수평변위의 증분의 비율인 의 성토고(h)가 커질수록 증가하였으며

이들 사이의 상관관계는 식 (4.19)과 같이 구해졌다.

   (4.19)

여기서 은 최대수평변위의 증분,는 침하량증분,는 성토고이다.

식 (4.19)에 의하면 성토고가 1m에서 16m로 높아질 때 는 0.2에서 0.5로

증가한다.이는 성토고가 1m일 때는 수평변위증가량이 침하량증가량의 20% 정도만

발생하였으나 성토고가 16m로 높아질 때는 수평변위증가량이 침하량증가량의

50%까지 발생되었음을 의미한다.따라서 저성토일 때보다 고성토일 때 측방유동이

심하게 발생되었음을 보여 주는 결과라고 할 수 있다.

또한 이 결과는 Tavenasetal.(1979)가 제시한 최대측방변위와 침하량의 관계인

그림 2.4와는 큰 차이를 보인다.Tavenasetal.(1979)는 그림 4.16속에 작은

그림으로 도시한 바와 같이 연약지반의 변형 거동을 성토초기단계(OP'),성토완

료단계(P'A')및 성토완료후단계(A'B')의 세 단계로 구분하여 식(4.20)～(4.22)와



- 106 -

같이 관계식을 제시하였다.

   (4.20)

   (4.21)

   (4.22)

그림 4.16(a)속에 식 (4.20)과 (4.21)에 의한 Tavenasetal.(1979)의 제시 값의

범위를 표시하고 비교해보면 침하량의 증분에 대한 수평변위의 증분의 비율

가 성토초기단계에서는 Tavenasetal.(1979)가 제시한 값과 잘 일치하고

있음을 볼 수 있다.그러나 성토고가 높아져서 성토완료단계에서는 Tavenasetal.

(1979)가 제시한 값의 절반 정도밖에 나타나지 않았음을 알 수 있다.즉 Tavenas

etal.(1979)에 의하여 예측된 수평변위보다 실제는 반 정도만 측방유동이 발생

되었음을 보여 주고 있다.이는 본 연구의 대상 연약지반에는 모두 연직배수공법이

적용된 관계로 연직배수재와 수평배수재의 효과에 의하여 측방유동이 상당히 억제

되었기 때문으로 생각된다.

한편 성토완료후의 침하량의 증분에 대한 수평변위의 증분의 비율을

성토고에 따라 정리하면 그림 4.16(b)과 같다.이 결과에 의하면 침하량의 증분에

대한 수평변위의 증분의 비율인 은 성토고에 관계없이 0.01에서 0.09

사이의 값으로 식 (4.23)과 같이 나타났다.

  ± (4.23)

즉 성토완료 후에는 수평변위의 증가량은 침하량증가량의 1%에서 9% 사이로

아주 작게 발생되었음을 보여 주고 있다.이는 식 (4.23)으로 제시된 Tavenasetal.

(1979)의 14%에서 18% 사이의 값보다 훨씬 작은 값에 해당한다.이러한 결과의

원인으로는 본 연구의 대상 연약지반에는 모두 연직배수공법이 적용된 관계로

연직배수재와 수평배수재의 효과에 의하여 성토시공단계에서와 동일하게 성토완료

후에도 측방유동이 상당히 억제되었기 때문으로 생각된다.
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(a)양산지구

그림 4.15침하량과 수평변위관계(동남해안지역)
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(b)울산지구

그림 4.15침하량과 수평변위관계(동남해안지역)(계속)
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(c)김해지구

그림 4.15침하량과 수평변위관계(동남해안지역)(계속)
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(d)밀양지구

그림 4.15침하량과 수평변위관계(동남해안지역)(계속)

(a)성토시공중 (b)성토완료후

그림 4.16성토에 따른 침하량증분에 대한 수평변위증분의 비
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지

역
지구

성토고

(,m)

관계식

성토단계 성토 후 압밀단계 전체 평균

동

남

해

안

양산

5 =0.27s-1.17 =0.03s+7.99

6 =0.39s-5.46 =0.06s+12.62

7 =0.33s-3.61 =0.03s+15.02

8 =0.43s-1.11 =0.04s+19.37

울산

3 =0.22s-0.79 =0.05s+5.23

4 =0.39s-0.59 =0.05s+12.14

5 =0.22s-2.44 =0.08s+5.16

6 =0.38s-4.45 =0.04s+13.9

김해

4 =0.28s-1.68 =0.03s+5.39

5 =0.26s-1.02 =0.02s+12.66

6 =0.26s-1.68 =0.14s+5.16

밀양

4 =0.15s-0.25 =0.04s+2.72

5 =0.17s-0.46 =0.03s+4.75

7 =0.24s-3.44 =0.09s+3.97

8 =0.30s-4.33 =0.07s+8.36

평균 5.6 =0.29s-2.17 =0.05s+8.96 =0.17s+3.40

서

남

해

안

영암

6 =0.22s+0.19 =0.04s+12.57

7 =0.26s-1.25 =0.04s+15.05

8 =0.45s-4.43 =0.05s+10.59

10 =0.34s-3.30 =0.05s+15.46

광양

4 =0.20s-1.10 =0.05s+7.19

5 =0.27s-3.69 =0.03s+11.95

6 =0.20s-1.24 =0.03s+7.71

7 =0.39s-10.05 =0.03s+13.46

여수

2 =0.29s-2.66 =0.02s+7.73

3 =0.26s-1.62 =0.03s+7.96

4 =0.27s-1.36 =0.03s+9.74

평균 5.64 =0.29s-2.77 =0.04s+10.85 =0.165s+4.04

표 4.3성토단계 및 성토 후 압밀단계 별 측방변위와 연직변위 관계식
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표 4.3성토단계 및 성토 후 압밀단계 별 측방변위와 연직변위 관계식(계속)

지

역
지구

성토고

(,m)

관계식

성토단계 성토 후 압밀단계 전체 평균

서

해

안

김포

6 =0.20s-1.25 =0.04s+3.49

7 =0.15s-0.35 =0.03s+7.29

8 =0.20s-2.17 =0.04s+8.04

영종

3 =0.19s-0.84 =0.02s+2.14

4 =0.34s-0.59 =0.02s+4.59

5 =0.26s-1.44 =0.02s+8.26

경인고속

7 =0.27s-0.76 =0.07s+4.51

8 =0.20s-1.33 =0.03s+7.78

12 =0.40s-5.06 =0.06s+15.20

15 =0.31s-3.48 =0.04s+21.57

청라

4 =0.17s-0.76 =0.03s+2.90

5 =0.21s-1.84 =0.04s+5.05

6 =0.16s-0.10 =0.02s+10.29

7 =0.18s-0.12 =0.03s+10.06

마곡

5 =0.45s-0.06 =0.05s+3.78

9 =0.41s-1.28 =0.08s+5.73

11 =0.52s-1.38 =0.14s+6.94

논산

4 =0.29s-3.87 =0.06s+4.43

5 =0.24s-2.08 =0.07s+5.43

7 =0.24s-1.89 =0.05s+7.76

군산

5 =0.33s-3.90 =0.07s+2.91

6 =0.23s-1.79 =0.07s+3.67

7 =0.19s-2.14 =0.07s+4.24

8 =0.22s-4.09 =0.05s+6.16

평균 6.79 =0.27s-1.77 =0.05s+6.76 =0.16s+2.49

전체 평균 6.01 =0.29s-2.11 =0.05s+8.30 =0.17s+3.09
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3.요약

본장에서는 제 Ⅲ장에서 국내연약지반 대상 3개 지역에서의 연직배수공법

(마곡지구는 Preloading공법)을 적용한 14개 연약지반 지구현장 207개소 계측

지점에서의 계측결과와 연약지반상에 도로성토 시 성토하중에 의한 지반특성변화를

파악하고자 전단강도특성을 고찰하였다.또한 무처리지반의 연구결과를 제시한

Tavenasetal.(1979)의 제안과 지반변화를 비교연구고찰 하였다.

1)성토하중에 따른 지지안전율변화를 표 4.1에 의해 고찰해 보면 동남해안지역은

초기강도일 때  으로서 전단파괴가 예상되나 증가된 강도에 의한 경우

 로서 전단변형이 발생하지 않는 안전한 조건이 되며 지지안전율에서도

초기강도일 경우  이었으나 증가된 강도에서는  로 안전한

상태가 되었다.이와 같이 국내 연약 전체 평균은 초기강도일 때  ,

 로서 전단파괴는 되지 않으나 전단변형이 발생하였지만 지반개량 후에는

 , 으로서 전단변형이 발생하지 않는 안전한 상태가 되는 것을

고찰하였다.따라서 도로성토를 안전하게 시공하기 위해서는 성토하중이 초기

비배수전단강도의 5.14배가 넘지 않도록 하여야하며 증가된 비배수전단강도의

3.0배 이하가 되도록 설계 하여야한다.

2)성토고와 비배수전단강도에 대해서는 성토체의 단위중량이 일반적으로 

으로 잡으면 한계성토고는  이고 항복성토고는  가 된다.계획

성토고 가 한계성토고 보다 크면 전단파괴가 발생하고 항복성토고보다

작으면 전단변형이 없는 안정한 상태이며 항복성토고 와 한계성토고 사이인

경우는 전단변형이 발생한다는 의미이다.한편 한계성토고에 대한 설계성토고의

비를 연구대상 13개 연약지반현장에 대해 고찰해본 결과 1.0이하이고 0.7이상인

현장은 전단변형 발생이 예상되고 1.0이상인 현장에서는 전단파괴가 예상되었다.
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그러나 강도증가 후에는 모든 현장에서 설계성토고가 한계성토고보다 낮으므로

전단파괴발생은 없었던 것으로 판단된다.

3)연약지반 심도별 측방변위의 경우 연직배수공법을 적용한 연약지반 현장으로서

수평배수재,PET mat등에 의해 지표면 변위보다는 지중에 최대수평변위가

발생하며 지중수평변위형태는 동남해안지역과 서해안지역은 연약퇴적층위에

매립층이 있으나 서남해지역은 주로 준설매립 지반이 관계로 성토체 선단부

지표면에서 수평변위가 크게 발생하였으며 하부로 가면서 점점 크게 나타났다.

이와 반대로 동남해안지역과 서해안지역은 성토체사면 선단부 지표면에서

수평변위가 적은 반면에 지중수평변위가 크게 나타났다.이는 연약층의 위치,

두께,강도등에 따라 연약지반의 변형거동은 달라 질 수 있기 때문이다.

4)표 4.3를 살펴보면 지구별 성토고와 침하량,수평변위량 관계를 고찰하여 침하량과

수평변위량 관련 관계식을 나타낸바 성토단계에서는  이고 성토후

압밀단계에서는 s으로 나타났으며,성토단계와 압밀단계를 포함한

전체평균을  s으로 관계식이 성립되는 것을 분석하였다.Tavenas

etal.(1979)가 제안한 무처리지반 상에 성토 시 관계식   ±의

평균기울기 0.18보다 연직배수공법에 적용된 본 연구에서는 성토단계에서 기울기는

0.29로서 크게 나타났고 성토와 압밀단계를 포함한 경우는 0.17로서 적게 나타났다.

한편 침하량증분에 대한 수평변위 증분의 비 관계식 =0.02h+0.18으로부터

고찰한 결과 성토고가 1m에서 16m까지 높아질 때 는 0.2에서 0.5로 증가

한다.이는 성토초기 성토고가 1m일 때 수평변위증가량이 침하량증가량의

20% 정토 발생하여 Tavenasetal.(1979)가 제안한 성토초기단계와 잘 일치하나

성토최종단계 성토고가 16m일 때는 수평변위증가량이 침하량증가량의 50%로서

Tavenasetal.(1979)이 제안한 최종성토단계의 50%정도이다.그리고 성토완료

후에는 1%에서 9%사이로 아주 작게 발생되어 Tavenasetal.(1979)가 제안한

값과 상당한 차이를 보였다.

이런 이유는 연직배수공법이 적용된 현장으로 성토단계에서도 배수로 인하여
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압밀침하가 이루어져서 수평변위가 많이 발생하였기 때문에 성토 후 압밀단계

에서는 수평변위가 적게 발생되며 또한 성토단계에서 압밀침하로 인한 비배수

전단강도가 증가하여 수평변위발생에 저항할 효과가 발생하였다고 판단된다.
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Ⅴ.도로 성토하부 연약지반의 측방유동에 영향을 미치는 요소

1.도로성토규모

그림 5.1은 연약지반에 도로성토 시 성토규모(H/B)에 대한 최대수평변위량 과의

상관관계를 도시한 것이다.성토규모(H/B)는 연약지반상에 성토시 성토체 저면폭

B에 대한 연약지반의 두께 H의 비이다.14개 연약지반 지구현장에서의 성토규모에

대한 수평변위량을 조사한 것이므로 지역별 조사위치 별로 성토체 저면폭 B와

연약층 두께 H가 각각 다르다.따라서 이들 연약지반 현장의 공통점을 도출하여

비교하기 위해 연약층 두께 H를 그룹별로 구분하여 도시한 결과 A,B,C 세

그룹으로 구분할 수 있었다.즉,연약층의 두께가 0∼10m인 경우 A그룹,11∼20m인

경우 B그룹,21∼30m인 경우 C그룹으로 구분하였다.

그림 5.1에서 보면 연약지반의 수평변위량은 A그룹의 경우가 제일 작고 C그룹의

경우가 제일 크게 발생하였음을 알 수 있다.즉,연약지반의 두께가 두꺼울수록

수평변위가 크게 발생한다고 할 수 있다.또한 그림 5.1에서 알 수 있는 바와 같이

일반적으로 성토규모 H/B가 클수록 수평변위량은 크게 발생되었음을 알 수 있다.

이는 도로저면폭 B의 변화는 비교적 적으나 연약지반의 두께 H는 변할 수 있으므로

결국 연약지반이 두꺼우면 성토규모 H/B도 자연 커진다고 할 수 있으며,이 규모가

커지면 수평변위가 크게 발생됨을 의미한다.

Marche&Chapuis(1974)는 성토규모 H/B가 0.14인 경우 사면안전율이 1.2이상이

되면 측방변위가 크게 감소하지만 성토규모 H/B가 1.15으로 큰 경우는 사면안전율이

1.4이상이 되어야 측방변위가 크게 감소할 수 있다고 하였다.따라서 성토규모는

측방유동에 크게 영향을 미치고 있음을 알 수 있다.

그리고 성토규모와 소요사면안전율을 이용하면 연약지반 상 도로성토 시 측방유동

발생가능성을 판단할 수 있다고 하였다.Oteo(1977)는 성토규모 H/B와 무차원계수

R()의 관계를 이용하여 측방유동판정법을 제시하였다.따라서 성토규모가
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크면 수평변위량이 크게 발생하므로 측방유동을 방지하려면 사면의 안전성도 함께

검토해야한다고 하였다.

그림 5.1.성토규모와 연약지반의 수평변위량의 관계

2.연약지반의 두께

그림 5.2는 연약지반의 두께 H에 대한 최대수평변위량과의 상관관계를 나타낸

그림이다.앞 절에서 언급한 바와 같이 본 연구 대상인 14개 연약지반 지역에서

계측기 설치위치별 연약층의 두께 H가 다르며 도로성토 저면 폭 B도 지역별,

위치별로 설계에 따라 크기가 다르기 때문에 그림에서 도로성토 저면폭 B를

그룹으로 구분하여 도시하여 검토하여 보았다.도로성토 저면폭 B는 35m와 45m를

기준으로 세 그룹으로 구분하였다.즉,0～35m,36m～45m,46m～65m의 세 그룹으로

구분하여 정리하였다.
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그림 5.2에 의하면 연약지반의 수평변위는 연약지반의 규모 H가 클수록 크게

발생한다는 것을 알 수 있다.즉,앞 절에서도 언급한 바와 같이 성토로 인한

연약지반의 수평변위는 연약지반의 두께가 두꺼울수록 많이 발생한다고 할 수

있다.

또한 세 그룹으로 구분한 도로성토저면폭도 큰 그룹일수록 수평변위가 크게

발생되었다.다시 말하면 46m～65m폭의 경우가 수평변위가 제일 크게 발생하였고

0～35m폭의 경우가 제일 작게 발생하였다.

그림 5.1에서도 성토규모 H/B가 동일한 경우라도 연약지반두께 H가 클수록 수평

변위량이 크게 발생한다는 것을 알 수 있듯이 측방유동을 방지하려면 성토규모

H/B도 함께 검토되어야 한다.

그림 5.2연약층의 두께와 최대수평변위량의 관계

또한,그림 5.2에서 수평변위량은 연약지반의 두께와 상관성은  과

 의 사이에 분포하며 평균적으로는  의 관계를 가짐을

보이고 있다.평균관계식으로부터 연약지반규모 H를 알면 국내연약지반의 경우
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개략적인 수평변위 발생량을 예측할 수 있을 것이다.즉,연약지반의 최대 수평

변위량은 식 (5.1)로 표현할 수 있다.

  (최대치)

  (최소치) (5.1)

  (평균치)

이들 관계식은 식 (5.2)로 간략하게 표현할 수 있을 것이다.

  (5.2)

여기서 은 30에서 -150사이의 값을 가지며 평균치로 -60을 적용할 수 있다.

3.연약지반의 비배수전단강도

일반적으로 연약지반이라 하면 상부구조물을 지지할 수 없는 상태의 지반을

말한다.연약한 점토라 하면 가 50kPa(=25kPa, )이하인 점토를 말하며

가 25kPa이하이면 대단히 연약한 점토라고 말한다.

본 연구대상지역의 연약지반현장 비배수전단강도를 조사한 결과 동남해안지역의

경우 13∼27kPa이고 서남해안지역의 경우는 10∼25kPa정도이며 서해안지역의

경우 18∼43kPa으로 확인되었으므로 연구대상지역 전체 연약점토에 대한 연약지반

판별기준으로는 대단히 연약한 점토(=25kPa이하)에서 연약한 점토(=50kPa)

까지로 분류된다.

이와 같은 연약지반에 도로구축을 위해 성토시공하면 성토하중에 의해 지지력이

부족하여 연직변위와 수평변위가 발생하게 된다.그림 5.3은 14개 연약지반지역에

성토 시 비배수전단강도에 대한 수평변위량 관계를 나타낸 그림이다.이 그림에서
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보는 바와 같이 현장위치별 성토높이 및 비배수전단강도가 다르더라도 평균적으로

비배수전단강도가 크면 수평변위량이 적고 비배수전단강도가 작으면 수평변위량이

크게 발생되는 것을 알 수 있다.수평변위량은 연약지반의 비배수전단강도와의

관계에서 식 (5.3)으로 구해진다.

  (최대치)

  (최소치) (5.3)

  (평균치)

그림 5.3비배수전단강도와 수평변위량의 관계

즉 연약지반의 최대수평변위량은 식  와   

사이에 분포하며 평균으로는  의 관계를 가진다.그러나 실제

사용하기 편리하게 하기위하여 평균식을 정리하면 식 (5.4)와 같이된다.
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  (5.4)

식 (5.4)에서 의 단위는 mm이며 의 단위는 kPa이고,는 850에서 1150사이

값을 가지며 평균치로 1000을 적용할 수 있다.

이상에서의 검토로 연약지반의 비배수전단강도도 연약지반의 측방유동에 영향을

미치는 중요한 요소임을 알 수 있다.

4.연약지반의 지반계수

연약지반에 도로성토 및 구조물하중을 재하하면 1차원압밀과는 다르게 즉시침하

및 압밀침하에 의해 연직변위 및 수평변위가 발생한다.이때 변위량에 대한 하중

크기의 기울기를 일반적으로 지반계수()라 한다.그림 5.4는 응력-변형률 관계를

나타낸 것으로서 직선 OB의 기울기를 초기탄성계수()라하고


응력점을

지나는 직선 OA의 기울기를 변형계수()라 하는 탄성계수이다.즉,흙은 탄성체가

아니므로 탄성계수라 하기 보다는 변형계수 E50,Es로 표현하며 지반계수()라

한다.지반계수는 다음과 같은 관계식이 성립된다.

 


(5.5a)

  





(5.5b)

변형계수는 Boweles(1982)및 Schultze(1958)Poulos(1971),Das(1984)등에 의해

토질별(사질토,점성토)로 제안된 값이 많으나 각각 제안자들에 따라 값이 다르며

같은 토질이라도 크기가 다르다.한편 국내에서는 홍원표 등(1994)이 서해안,남해안,
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서남해안 별로 구분해서 초기탄성계수와 비배수전단강도와의 관계를 표 5.1과 같이

제시하였다.

그림 5.4초기탄성계수와 변형계수의 관계 

지 역 분 포(t/m
2
) 평 균(t/m

2
)

서해안 Ei=(80-320)Cu Ei=148Cu

남해안 Ei=(50-400)Cu Ei=191Cu

서남해안 Ei=(50-400)Cu Ei=164Cu

표 5.1초기탄성계수와 비배수전단강도의 관계(홍원표 등,1994)

Marche& Chapuis(1974)및 Oteo(1977)는 연약지반상에 성토 시 측방유동 판정

법을 제안하기 위해 무차원계수 R값을 산정할 때 변형계수()를 적용하였다.

무차원계수 R값의 관계식은 다음과 같다.




(5.6)

여기서, :지표면수평변위량
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 :지반계수(변형계수)

 :성토하중(  )

 :성토체 저면폭

본 연구에서도 변형계수 산정 시 지반개량 전 초기강도의 경우는  ,

지반개량 후 증가된 강도의 경우는  를 적용하여 계산한 결과 표 5.2와

같다.

지역
분 포 평 균

초기강도 증가강도 초기강도 증가강도

동남해안 1950-4050 7290-15600 3000 1144.50

서남해안 1500-3600 9210-19290 2550 14250

서해안 3000-6450 9180-24120 4725 16650

표 5.2초기강도와 증가된 강도에 의한 지반계수 (단위 :kPa)

그림 5.5는 전체연약지반 상에 성토 시 계측기 위치별 연약지반의 변형계수에

대한 지중 최대수평변위량 관계를 나타낸 그림이다.그림 5.5에 의하면 연약지반의

수평변위는 지반계수에 반비례 관계에 있음을 알 수 있다.즉,지반계수가 작으면

수평변위가 크게 발생하고 반대로 지반계수가 크면 수평변위가 작게 발생되었음을

보여주었다.

연약지반의 변형계수 즉 지반계수는 변형율에 대한 응력의 기울기로서 지반계수가

크다는 의미는 변형율이 작거나 응력이 크다는 의미로서 큰 성토하중에서도

변형률이 작으면 지반의 비배수전단강도가 크다는 의미가 된다.따라서 지반계수가

크면 수평변위량이 작고 지반계수가 작으면 수평변위량이 크게 발생한다는 것을

알 수 있다.

최대 수평변형량과 지반계수의 상관관계를 그림 5.5에 의해 다음의 관계식으로

표현될 수 있다.
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  (최대치)

  (최소치) (5.7)

  (평균치)

즉 식 (5.7)에 의해 최대수평변위량 은 연약지반의 지반계수 Es와 관계는 식

(5.8)로 나타낼 수 있다.

 ln+ (5.8)

최대수평변위량 의 단위는 mm이며 의 단위는 kPa이고 는 900에서 1000

사이의 값을 가지며 평균치로 950을 적용할 수 있다.

따라서 연약지반의 지반계수도 연약지반의 측방유동에 영향을 미치는 중요한

요소임을 알 수 있다.

그림 5.5지반변형계수와 지중 최대수평변위량의 관계
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5.연약지반의 안정수

그림 5.6은 현장에서 실측된 연약지반의 최대수평변위량과 성토하중에 의한 안정수

(Ns)의 상관관계를 나타낸 그림이다.지반의 안정수(Ns)는 Peck(1969)에 의해 제안

되었으며 다음과 같은 식으로 나타낼 수 있다.

  (5.9)

여기서,Ns:연약지반의 안정수(Stabilitynumber)

 :성토제 단위중량

 :연약지반 상 성토고

 :연약지반의 비배수전단강도

안정수 는 연약지반의 비배수전단강도에 대한 성토하중의 비로서 안정수가

커질수록 불안정하다 할 수 있다.그림 5.6에서 보는 바와 같이 안정수 가

커질수록 최대수평변위가 크게 측정되었음을 알 수 있다.즉 가 클수록 불안정한

상태가 되므로 연약지반의 측방유동도 크게 됨을 보여주고 있다.

결국 연약지반의 안정수도 연약지반의 측방유동에 영향을 미치는 중요한 요소임을

알 수 있다.

이와 같이 수평변위량은 연약지반의 안정수와 다음과 같은 관계를 갖는다.

  (최대치)

  (최소치) (5.10)

  (평균치)

이 식들을 간략하게 정리하면 식 (5.11)과 같다.
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  (5.11)

여기서 는 최대치가 30이고 최소치가 -90이며 평균적으로 -30을 적용할 수

있다.

즉 수평변위는 연약지반의 안정수와  과   사이에

분포하며 평균적으로  의 관계식을 가짐을 알 수 있다.평균관계식

 으로부터 연약지반의 안정수 Ns을 알면 전체연약지반의 개략적인

수평변위발생량을 알 수 있다.

Tschebotarioff(1973)는  이 되면 전단변형이 시작된다고 하여 항복하중과

같다고 하였고, 가 되면 전단파괴 된다고 하였으며,Meyerhof(1951)는

 이 되면 극한하중과 같다고 하였다.

그림 5.6안정수와 최대수평변위량의 관계
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식 (5.10)의 평균상관식( )에  을 대입하면 최대수평변위는

54mm로 산정된다.따라서 연약지반에 전단변형이 발생됨이 없이 도로성토를 실시할

수 있는 허용수평변위량 기준을 54mm에 10%정도의 여유를 보아 50mm로 정하는

것이 바람직할 것이다.

또한  를 식 (5.10)의 평균상관식( )에 대입하면 최대수평

변위는 114mm로 산정된다.따라서 연약지반에 최대수평변위가 114mm에 이르면

전단파괴가 발생될 수 있으므로 주의를 하여야 한다.현장 시공시에는 최대수평

변위의 기준치로 위의 114mm에 10%정도의 여유를 보면 100mm가 되므로 현장에서

전단파괴 발생을 예방할 수 있는 기준치로 100mm를 정하는 것이 바람직할 것이다.

6. 연약지반의 지지안전율

그림 5.7은 연약지반의 지지안전율()과 현장실측 최대수평변위량()과의 관계를

나타낸 것이다.그림 5.7에 의하면 지지안전율이 크면 수평변위가 작게 발생되었으나

지지안전율이 작으면 수평변위가 크게 발생되었다.특히 지지안전율이 1이하가

되면 수평변위가 급격히 크게 발생되었음을 보여주고 있다.

연약지반의 지지안전율()은 성토하중(  )에 대한 점성토지반의 극한지지력

()의 비로 나타낼 수 있으며 다음과 같다.

 





(5.11)

여기서,Fb:지지안전율(stabilityfactorofbearing)

 :상재하중(, :성토단위중량, :성토고)

 :Terzaghi의 극한지지력
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  (5.12)

여기서, :비배수전단강도(점토의 점착력)

 :기초폭

 :근입깊이

   :지지력계수

  이므로  , 임

  (5.13)

상재하중이 연약지반의 비배수전단강도가 3배 이상이 되면 전단변형이 되고

5.14배 이상이면 전단파괴 된다.전단파괴가 된다는 의미는 상재압과 지지력이

같을 때이므로, 에서   가 되어 지지안전율은    

 이 된다는 의미이다.또한 상재압이 비배수전단강도의 3배일 때 전단변형이

된다고 하므로  로 표현할 수 있으며,이때의 지지안전율은  

   이 된다.

따라서 그림 5.7에서 지지안전율 Fb가 1.7이상일 때 최대 수평변위량은 50mm

이하로 계측되었고 전단변형이 일어나지 않는 안전한 상태였고,지지안전율 Fb가

1.0이하일 때 최대 수평변위량은 100mm이상으로 계측되었으며 전단파괴 후에

발생된 수평변위량으로 판단되었다.지지안전율 Fb가 1.0∼1.7사이의 경우는 수평

변위량이 50mm이하에서부터 100mm이상까지도 측정된 값으로서 전단변형에서부터

전단파괴 시까지 발생된 수평변위량이라는 것을 알 수 있다.결국 지지안전율이

크면 수평변위량이 작고 지지안전율이 작으면 수평변위량은 크다는 것을 알 수

있다.
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그림 5.7지지안전율과 지중 최대수평변위량의 관계

7.연약지반의 성토속도

그림 5.8은 성토속도와 연약지반의 최대수평변위량 과의 상관관계를 도시한

그림이다.여기서 성토속도는 성토완료시점에서의 일일평균속도 v(m/day)를

적용하였다.이 그림에 의하면 성토속도가 빠를수록 연약지반의 최대수평변위는

크게 증가되었음을 알 수 있다.이는 성토를 빠르게 시공하면 성토하중재하로 인하여

연약지반에 발생하는 과잉간극수압이 소멸될 시간적 여유가 없어 압밀이 이뤄지지

못하고 연약지반이 측방으로 유동하였기 때문으로 생각된다.따라서 도로성토 시에는

일일성토속도를 적절히 조절하여 수평변위가 허용치이내에 있도록 항상 시공관리를

철저히 해줄 필요가 있음을 보여주는 결과라고 할 수 있을 것이다.그림 5.8에

도시되어 있는 바와 같이 성토속도 v(m/day)와 최대수평변위량 은 다음과

같은 식 (5.14)으로 표현될 수 있다.
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  (5.14)

여기서 의 단위는 mm이며 의 단위는 m/day이다.한편 는 200에서 400사이의

값을 가지며 평균치로 300을 적용할 수 있다.

제 Ⅴ장 3절에서 연약지반에 전단변형이 발생됨이 없이 도로성토를 실시할 수

있는 연약지반의 허용수평변위량 기준은 50mm로 정하는 것이 바람직하다고 제안한

바 있다.만약 연약지반 속에 발생되는 수평변위량을 이 기준에 맞춰 50mm이내로

관리하고자 한다면 식 (5.14)에 의하여 성토속도를 0.1m/day이하로 정하여 성토

시공을 실시함이 좋을 것이다.

결국 도로성토속도는 연약지반의 측방유동에 영향을 미치는 중요 요소 중에

하나임을 알 수 있다.

그림 5.8성토속도와 최대수평변위량의 관계
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8.요약

본 장에서는 제 Ⅲ장에서 지역별 현장조사한 내용을 바탕으로 연약지반상에

성토시 측방유동에 영향을 미치는 요소를 검토하였다.연약지반상에 성토시 수평

변위량 발생에 영향을 미치는 주요요소로는 성토규모(H/B)와 연약지반의 규모(H),

연약지반의 비배수전단강도(),연약지반의 지반계수(),연약지반의 안정수(),

연약지반의 지지안전율(),연약지반상의 성토 속도 등을 들 수 있다.

1)성토규모()와 수평변위량()의 관계를 연구한 결과 지역,지구별,현장마다

성토폭 B와 연약지반의 규모인 심도 H가 각각 다르므로 연약지반의 규모 H를

그룹으로 구분해서 성토규모()에 대한 수평변위량을 도시한 결과 성토규모

()가 증가할수록 수평변위량은 크게 발생하는 것으로 나타났다.

2)연약지반의 규모(H)와 최대수평변위량()은  의 관계식을 나타내어

연약층의 두께인 H가 크면 클수록 수평변위량이 크게 발생하는 것을 알았다.

3)연약지반의 지반계수()에서도 최대수평변위량()의 관계가 지반계수는

변형률에 대한 응력의 관계로서 동일한 응력조건에서 변형율이 크면 지반계수는

작으므로 지반계수가 작으면 수평변위량이 크게 발생하는 것을 고찰하였다.

4)연약지반의 안정수()와 수평변위량 관계에서 안정수 는 연약지반 비배수

전단강도에 대한 성토하중의 비로서 성토하중이 연약지반 비배수전단강도의 3배

이상이면 전단변형이 발생하고 5.14배 이상이면 전단파괴가 발생되었다.안정수

와 수평변위량 의 관계를 연구한 결과 안정수 가 3이하이면 수평변위량

은 50mm 이하로 나타났으며 가 5.14이상이면 수평변위량은 100mm 이상

으로 나타났고 안정수가 3.0∼5.14범위에서는 수평변위량이 50mm 이하에서부터

100mm이상까지 나타났다.안정수 가 크면 수평변위량이 크게 발생하므로
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안정수가 작게 되도록 하여야 한다.

5)연약지반의 지지안전율()과 수평변위량 관계에서도 지지안전율 는 성토하중

  에 대한 연약지반의 지지력  로서  의 식이 성립된다.

성토하중이 크면 지지안전율 가 작게 산정되며 지지안전율 가 1.0이하인

경우 전단파괴가 발생하며 수평변위량은 100mm이상으로 나타났고 지지안전율

가 1.7이상이면 수평변위량은 50mm이하로 나타났으므로 전단변형이 없는

조건으로 안전하다는 것을 고찰하였다.지지안전율이 작으면 수평변위량이 크게

발생하므로 지지안전율을 크게 되도록 해야 한다.

6)도로성토속도는 연약지반의 측방유동에 영향을 미치는 가장 중요한 요소 중에

하나이다.연약지반에 전단변형이 발생됨이 없이 도로성토를 실시하여 연약지반

속에 발생되는 측방변형량을 제안치 50mm이내로 관리하고자 한다면 성토속도를

0.1m/day이하로 정하여 성토시공을 해야 한다.

7)본 장에서의 연구결과를 정리하면 연약지반상에 도로성토시 성토하부 연약지반의

측방유동에 영향을 미치는 주요요소로서 성토규모 H/B는 성토규모가 크면 클수록

수평변위가 크게 발생하고 지지안전율()은 지지안전율이 크면 클수록 수평변위가

작게 발생한다는 정성적인 방법으로 확인하였다.

또한 연약층두께 H,연약지반의 비배수전단강도 ,연약지반의 지반계수 Es,

연약지반의 안정수 Ns,연약지반의 성토속도 v는 다음과 같은 관계식으로

수평변위량을 확인할 수 있을 것이다.

(1)연약층두께 H:  , 

(2)연약지반의 비배수전단강도  :  , 

(3)연약지반의 지반계수 Es:  , 

(4)연약지반의 안정수 Ns: , 

(5)연약지반의 성토속도 v: , 
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Ⅵ.도로 성토하부 연약지반의 성토하중과 사면안전율

1.성토하중

1.1성토하중과 연약지반 침하량의 관계

연약지반 상에 도로성토를 하여 하중을 가하면 연약지반의 지지력부족으로

연직방향으로 침하가 발생한다.연약지반의 침하량은 성토 후 과잉간극수압소산에

의해 압밀되는 침하량을 Terzaghi의 1차압밀침하량이라고 하고 과잉간극수압 소산

후 점토입자의 Creep변형에 의해 압밀되는 침하량을 2차압밀침하라 하며,전체

침하량은 다음과 같이 나타낼 수 있다.

  (6.1)

여기서, :공사완료시 관측된 최종침하량(1차 압밀침하량)

① 정규압밀점토인 경우 : 


 ′

′
(6.2)

② 과압밀점토인 경우 : 


′

′



 ′

′
(6.3)

 :1차침하 완료 후 Creep변형에 의한 침하량(2차압밀침하량)

 


 


(6.4)

 :예상 총 침하량(침하량 상한치)

  


 ′

′
 ′

′






(6.5)
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여기서, :초기간극비

 :점토지반의 두께

 :압축지수

 :재압축지수

′ :선행압밀하중

′ :지반의 초기하중(토피하중)

 :상재하중

 :1차압밀 완료시 간극비

 :2차압밀계수

 :1차압밀 완료시 시간

 :2차압밀 완료시 시간

위 식에서 알 수 있듯이 성토하중()이 증가하면 침하가 증가하게 되며

성토하중()에 의한 침하량은 1차압밀침하량으로서 성토 후 과잉간극수압소산까지

침하된 량을 말한다.

그림 6.1은 성토하중과 연약지반의 침하량의 관계를 나타낸 그림이다.이 그림에서

보는 바와 같이 성토압이 크면 연약지반의 침하량도 크게 발생하였다.이 계측

결과들로 각 현장의 연약층 두께를 세 그룹으로 분류하여 고찰하여 보았다.즉

10이하인 그룹과 20이상인 그룹을 각각 A와 C 그룹으로 분류하고 그 사이인

11m에서 20m 사이는 B그룹으로 분류하였다.이 결과 A그룹의 경우 침하량이

가장 작게 발생하였고 C그룹이 가장 크게 발생하였음을 알 수 있다.

따라서 성토하중과 침하량 사이는 간단한 관계식을 구할 수 없었으나 정성적으로

비례관계에 있음을 알 수 있었다.
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그림 6.1성토하중과 침하량의 관계

1.2성토하중과 연약지반 수평변위량의 관계

그림 6.2는 성토하중과 연약지반의 최대수평변위량 사이의 관계를 도시한 그림

이다.이 결과에 의하면 연약지반 속에 발생된 측방변위량은 성토압의 크기와

비례관계가 있음을 분명히 알 수 있다.이는 성토하중이 증가할수록 연약지반에

가하여지는 성토압이 증가하고,이 증가된 성토압이 연약지반을 더욱 측방으로

유동시키는 원인이 됨을 보여주는 증거라고 할 수 있을 것이다.

이들 성토 p와 연약지반의 최대수평변위 사이의 상관관계식은 다음과 같이

표현할 수 있다.

  (최대치)

  (최소치) (6.6)

  (평균치)
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이들 관계식을 간략하게 정리하면 식 (6.7)와 같다.

  (6.7)

여기서,값은 최대 50이고 최소 -200이며 평균적으로 -75를 적용할 수 있다.

6.2성토하중과 최대수평변위량의 관계

1.3연약지반 수평변위량과 침하량의 관계

연약지반 상에 성토를 하면 성토하중에 의해 지지력이 부족해서 침하가 먼저

발생하며 성토하중의 증가에 따라 침하량이 증가하면서 수평변위가 발생한다.

성토하중이 연약지반의 비배수전단강도의 3배 이상이 되면 전단변형이 발생하여

수평변위량이 크게 발생하며,일반적으로 침하량(s)이 수평변위량()보다 크게

발생함을 앞장에서 조사된 바 있다.
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Tavenasetal.(1979)은 지반개량공법이 적용되지 않는 연약지반 상에 성토현장

계측사례를 분석한 결과 성토중앙부 침하량 증분 과 성토제방 선단부 지표면

에서의 최대수평변위증분 은 다음과 같은 관계식이 성립한다고 하였다.

 (0.18±0.09)(성토초기단계) (6.8)

 (0.91±0.2)(성토완료단계) (6.9)

 (0.16±0.02)(성토완료후단계) (6.10)

여기서, :수평변위량 증분

 :침하량 증분

본 연구대상 현장의 1차압밀종료 시 계측결과를 성토중앙부 침하량에 따른 성토

선단부 직하 지중 최대수평변위량의 관계를 나타내면 그림 6.3과 같다.현장계측결과

침하량에 따른 수평변위량 관계를 회귀분석한 결과 관계식은 다음과 같이 나타난다.

  (6.11)

여기서  :수평변위량

 :침하량

본 연구대상 현장의 계측결과는 Tavenasetal.(1979)가 제안한 성토초기단계

경험식에서 구한   ± 내에 분포하고 있다.즉 이식은 식(6.8)의 성토

초기단계의 침하량과 수평변위증분의 상관관계식을 그대로 지속되었을 경우를

가장한 전체침하량과 수평변위의 상관관계식이다.계측 분포도는 성토초기단계의

Tavenasetal.(1979)제안식의 상한계선으로부터 하한계선의 아래에 까지 위치하고

있다.다시 말하면 본 연구대상현장에서 침하량 증가에 따른 수평변위량 증가의
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평균 기울기 0.15인데,Tavenasetal.(1979)가 제안한 평균기울기 0.18보다 작다.

그러나 그림 6.3은 1차압밀 종료 시의 침하량과 수평변위의 측정치에 대한 결과

이므로 식(6.8)로 표현된 Tavenasetal.(1979)의 식은 초기성토단계의 관계식을

압밀종료 시까지 연장할 식이므로 엄격히 말하면 서로 비교하기가 어렵다고 할

수 있다.다시 말하면 Tavenasetal.(1979)는 성토초기단계,성토완료단계,성토

완료후단계의 세단계로 나누어 관련식을 제시하였다.그러나 그림 6.3의 자료는

이들 세 단계를 모두 포함하여 1차압밀이 종료된 시점에서의 전체 침하량과 수평

변위이므로 식(6.8)～식(6.10)의 평균에 해당된다고 할 수 있을 것이다.따라서

그림 6.3의 결과를 세 단계 중 어느 하나의 단계와 비교하는 것은 다소 의미가

부족하다고 생각된다.굳이 비교하고자 한다면 평균관계식(6.11)을 성토완료후

단계식 (6.10)과 비교하면 어느 정도 일치한다고 할 수 있을 것이다.

그림 6.3성토하중에 의한 연약지반 최대수평변위량과 침하량의 관계

(1차압밀 종료시)
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다만,그림 6.3의 결과로 알 수 있는 것은 국내 14개 연약지반 상에 도로 성토

를 실시한 결과 1차압밀 종료시점에서 발생된 총 수평변위량은 총 침하량의 최

대 27(=0.18+0.09)%이며 평균 15%였다는 결과이다.

다시 말하면 도로성토시공으로 측정된 전체침하량의 27%에 해당하는 변위량

이 최대로 발생될 수평변위량이며 평균적으로는 15%정도의 수평변위가 발생되

었음을 알 수 있다.이는 Tavenasetal.(1979)의 성토완료단계에서의 식(6.9)의

수평변위 발생속도에 비하면 상당히 낮은 수준이라 할 수 있다.이렇게 수평변위

가 작은 원인은 연직배수재에 의한 배수촉진효과로 인해 성토하중증가에 따른

과잉간극수압의 증가가 상대적으로 작기 때문에 측방유동압이 작게 발생하였고,

또한 장비의 Trafficalbility확보를 위해 지표면에 시공된 Sandmat및 PET

mat가 연약지반의 측방유동 발생에 저항하는 효과를 발휘하였기 때문인 것으로

판단된다.

1.4성토하중과 연약지반 비배수전단강도의 관계

그림 6.4는 본 연구대상 현장의 성토하중과 연약지반 비배수전단강도의 관계를

지반개량 전 초기강도일 때와 지반개량 후 증가강도일 때를 구분하여 나타낸

결과이다.계측자료는 수평변위량의 크기를 50mm와 100mm를 기준으로 세 그룹으로

구분하여 도시하였다.

그림 6.4(a)에서 초기강도는 지반개량 전의 연약지반 비배수전단강도로서 10∼43

kPa의 범위로 대단히 연약한 점토에서부터 연약한 점토까지 분류될 수 있다.이러한

연약점토에 성토를 하여 계측한 결과를 그림 6.4(a)와 같이 도시한 결과 전단변형이

발생되지 않는  위치에서부터 Meyerhof(1951)가 제안한 극한하중인  

보다 큰 위치까지에 걸쳐 다양하게 분포되어 있음을 볼 수 있다.이는 현장에 따라

비배수전단강도가 다르며,성토하중이 작은 경우부터 큰 경우까지 다양하게 존재하고

있음을 의미한다.

이 그림에서 수평변위가 50mm 이내로 발생한 경우는 성토하중이 대부분  

이내에 있음을 보여주고 있으며 50mm이상으로 발생한 경우는 성토하중이
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 선과  선 사이에 분포하고 평균적으로   선 전후에 분포하고

있음을 알 수 있다.따라서 성토하중이 연약지반의 비배수전단강도의 3배 이내가

되게 성토가 되면 수평변위는 50mm 이내로 발생되어 안전하나 5.14배가 되게

성토되면 수평변위가 100mm 혹은 그 이상이 되어 전단파괴가 발생될 수 있음을

알 수 있다.한편 지반개량을 하면 그림 6.4(b)에서 보는 바와 같이 대부분이 전

단변형이 발생하지 않는   부근 이하에 위치를 하고 있으며,일부분

 이상 인 경우도 있으나 전단파괴가 되는   보다 훨씬 작은

위치에 분포하고 있다.수평변위가 50mm이상 발생된 경우도 초기성토단계에서는

전단변형이 발달하는 상황이었으나 지반개량의 효과가 나타나면서 비배수전단강도가

증가되어 성토하중이 비배수전단강도의 3배가 되게 되어 전단파괴 없이 도로성토가

완료될 수 있었을 것으로 생각된다.

이와 같이 강도증가의 효과는 그림 6.4(c)에 초기강도와 증가된 강도를 서로

비교해 봄으로서 확실히 알 수가 있다.이 그림에 의하면 초기강도가  에서

  사이에 분포하였던 관계가 강도증가로   부근내지 이내로 이동

하므로 안전하게 되었음을 잘 보여 주고 있다.

그리고 성토하중이 아주 커서 초기강도의 경우   이상의 극한하중보다

큰 하중도 있었으나 지반개량 후 강도증가는 성토하중이 작은 경우의 강도증가

보다 오히려 더 증가하였다.

이러한 사항을 정리하면 연약지반에 성토를 하면 과잉간극수압의 소산에 의해

압밀도가 증가하면서 비배수전단강도가 증가하게 되며 비배수전단강도는 성토하중의

크기와 압밀도와 관련하여,선형적으로 증가기 때문이다.
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(a)초기강도와의 관계

(b)증가된 강도와의 관계

그림 6.4.성토하중과 연약지반의 비배수전단강도와의 관계
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(c)초기강도와 증가된 강도의 비교

그림 6.4.성토하중과 연약지반의 비배수전단강도와의 관계(계속)

1.5성토하중과 연약지반 안정수의 관계

연약지반이란 일반적으로 상부구조물을 지지할 수 없는 상태의 지반을 말한다.

즉 연약지반의 비배수강도에 대한 성토하중의 비가 커서 지반에 변형이 생기면

연약지반이라고 할 수 있다.

안정수  cu는 비배수전단강도 에 대한 성토하중  의 비이다.

다시 말해서 비배수강도가 동일한 경우에 성토하중이 큰 경우가 성토하중이 작은

경우보다 안정수 가 크게 산정되며 전단변형이 쉽게 발생 할 수 있으며 수평

변위량이 크게 발생한다.

그림 6.5는 안정수()와 성토하중 와의 관계를 도시한 그림이다.이 그림에서

발생된 수평변위를 50mm와 100mm를 기준으로 세 그룹으로 구부하여 도시하였다.

그림 6.5(a)에서 보는 바와 같이 안정수()가 3.0이하 인 경우에 성토하중이

100kPa이하가 대부분이고 수평변위량은 50mm 이하인 경우로 나타났다.또한
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안정수 가 8.3이상인 경우는 성토하중이 대체로 200kPa이상이며 수평변위량이

100mm 이상 크게 발생하였다.

따라서 지반개량 전 초기강도의 경우 그림 6.5(a)와 같이 성토하중에 비해

연약지반의 비배수전단강도가 상대적으로 작기 때문에 안정수()는 크게 산정되며

수평변위량이 크게 발생되는 것을 알 수 있다.그러나 지반개량 후 강도가 증가된

경우에는 그림 6.5(b)에서 보는 바와 같이 수평변위량이 100mm이하인 경우는

 이하로 나타났고,수평변위량이 100mm 이상인 경우는  ～로

나타났다.따라서 지반개량후에 전단파괴가 발생되지 않는 것을 알 수 있다.

결국 성토하중이 비배수전단강도의 3배가 넘으면 수평변위가 50mm가 넘는 단계가

되므로 이때를 연약지반의 항복상태라 규정할 수 있을 것이다.이 항복상태에서부터

연약지반의 지반변형이 발달할 것으로 생각된다.

또한 성토하중이 비배수전단강도의 5.14배가 넘으면 수평변위가 100m가 넘는

단계가 되므로 이때를 전단파괴상태라 규정할 수 있을 것이다.연약점토의 경우는

견고한 점토에서 볼 수 있는 파괴 이후의 변형률 연화현상이 없으므로 한계상태가

계속 지속되어 변형이 지속될 것이다.이러한 상태가 Meyerhor가 제시한  

상태까지 지속되므로 Tschebotarioff가 제시한 5.14c상태에서   상태 사이는

언제나 파괴될 수 있는 극한상태로 규정할 수 있을 것이다.
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(a)초기강도와의 관계

(b)증가된 강도와의 관계

그림 6.5성토하중과 안정수의 관계
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2.사면안전율

2.1사면안전율과 측방유동지수의 관계

그림 6.6은 연약지반 상에 성토 시 사면안전율()과 측방유동지수(FI)의 관계를

나타낸 그림이다.그림 속에 수평변위발생량에 따라 측정결과를 세 그룹으로 구분

하여 도시하였다.사면안전율()은 Slopile(Ver.3.0)프로그램을 이용하여 Bishop의

간편법으로 구하였고,측방유동지수 FI는 성토하중과 연약층 두께에 대한 비배수

전단강도로서 관계식은 다음과 같다(일본고속도로조사회,1981).




(6.12)

여기서,FI:측방유동지수(LateralFlow index,F(×10-2-2m-1-1)

 :비배수전단강도

 :성토하중( :성토단위중량, :성토고)

 :연약층의 두께

측방유동지수(FI)는 일본고속도로조사회(1981)에서 연구한 결과로 측방유동지수

(FI)가 × 보다 작으면 측방유동가능성이 있다고 하였다.

그림 6.6(a)는 초기강도를 적용한 경우의 결과이며 이 그림을 살펴보면 측방유동

지수 FI가 × 보다 큰 경우는 수평변위량이 50mm이하이며 사면안전율

()는 1.2이상으로 나타났다.한편 측방유동지수 FI가 × 보다 작으면

수평변위량은 50mm이상으로 발생되었고 사면안전율()은 1.4이하로 나타났다.

그림 6.6(b)는 지반개량 후 증가된 강도를 적용하여 사면안전율()을 산정한

값으로서 수평변위량이 50mm 이상으로 발생한 경우는 지반개량 후에도 사면안전율

()가 1.4이상이 되지 않았고 FI값은 아직도 4×10-2m-1을 넘지 못하고 있음을
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(a)초기강도와의 관계

(b)증가된 강도와의 관계

그림 6.6사면안전율과 측방유동지수(FI)의 관계
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볼 수 있다.반면에 수평변위량이 50mm이하로 발생한 경우는 FI값은 많이 향상

되었으나 사면안전율()은 1.2이상으로 변화가 없었다.

그러므로 소요사면안전율의 범위는 1.2와 1.4가 되겠다.이를 정리하면 수평

변위량이 50mm이하로 발생한 경우 Fs가 1.2이상이고 FI가 × 이상이면

안전(SAFE)하였고 수평변위량이 50mm이상으로 발생한 경우 가 1.4이하이고

FI가 × 이하이면 불안전(UNSAFE)하였다.

2.2사면안전율과 안정수의 관계

그림 6.7은 성토지반의 사면안전율()와 안정수 (=Cu)의 관계를 연약지반의

초기강도와 개량된 강도를 적용하여 검토한 결과이다.그림 속에 Tschebotarioff

(1973)와 Meyerhof(1951)가 제시한 안정수 기준도 함께 도시하였다.

그림 6.7(a)는 지반개량 전 초기강도를 적용한 경우의 사면안전율과 안정수의 관계

도로서 안정수 가 3.0이상이고 사면안전율 가 1.4이하인 경우 수평변위량이

50mm 이상으로서 전단파괴이후까지 수평변위가 발생하였음을 알 수 있다.그러나

안정수 가 3.0이하이고 사면안전율 가 1.2이상인 경우는 수평변위량이 50mm

이하로 발생되었으므로 전단변형이 발생하지 않는 안전한 상태였다고 생각된다.

한편 지반개량 후에는 그림 6.7(b)에 나타난 바와 같이 지반개량 후에는 사면

안전율은 그다지 개선되지는 않았으나 안정수는 상당히 크게 개선된 것을 알 수 있다.

안정수 Ns가 수평변위량 크기에 관계없이 전단파괴기준인   이하로 되었다.

결국 연약지반개량을 통하여 비배수전단강도를 증대시키므로 수평변위가 초기에

50mm 이상 많이 발생된 현장에서도 안정수가 개선되어 전단파괴발생 없이 성토

시공을 완료할 수 있었던 것으로 생각된다.

종합적으로 정리하면 도로성토로 인하여 연약지반의 수평변위량이 50mm 이하로

발생된 경우 안정수가 3이하이면 사면안전율은 대부분 1.2이상이 되었다.반면에

연약지반의 수평변위량이 50mm 이상으로 발생되고 안정수가 3이상이면 사면

안전율이 1.4이상이 되지 못하였다.그러나 지반개량에 의하여 안정수를 5.14이하로

크게 개선시킬 수 있었다.이때 사면안전율도 1.0을 넘길 수 있었다.
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(a) 초기강도와의 관계

(b)증가된 강도와의 관계

그림 6.7사면안전율과 안정수()의 관계
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2.3사면안전율과 지지안전율의 관계

그림 6.8은 성토지반의 사면안전율과 지지안전율의 상관관계를 연약지반의

초기강도와 개량된강도를 적용하여 도시한 그림이다.지지안전율 는 Terzaghi의

극한지지력 공식에서  일 때 점착력지반의 지지력계수 =5.14을 이용하여

제 Ⅳ장에서와 같이 지지력을 구할 수 있다.

앞 장에서 성토하중이 연약지반의 비배수전단강도의 5.14배 일 때 전단파괴가

발생된다고 하였으므로 이때의 지지안전율은 Fb는 1이 된다.또한 연약지반에

전단변형이 시작될 때 성토하중이 비배수전단강도의 3배가 된다고 하였으므로

이 때의 지지안전율 는 1.7(=5.14)이 된다.

그림 6.8(a)에서는 연약지반개량 전의 초기강도를 적용한 경우의 사면안전율과

지지안전율의 관계를 수평변위량의 크기로 구분하여 도시한 그림이다.이 그림에서

발생된 수평변위량이 50mm 이하인 경우는 대부분 사면안전율이 1.2이상이고

지지안전율이 1.7이였다.그러나 수평변위량이 50mm 이상으로 발생된 경우는

지지안전율이 1.7이하였고 사면안전율은 1.4이하로 나타났다.이 경우 지지안전율은

연약지반개량 후 증가된 강도를 적용하면 상당히 크게 개선되었음을 그림 6.8(b)에서

볼 수 가 있다.즉 연약지반 개량 후에는 모두 지지안전율이 1.2이상으로 향상

되었음을 알 수 있다.

그러나 사면안전율은 초기강도 적용시와 동일하게 1.4를 넘지 못하였다.전단파괴

시 지지안전율은  이였으므로 측방유동을 방지하려면 전단파괴지지안전율에

20%의 여유율을 고려해서 허용지지안전율을 정하면 그림 6.8(b)에서의 결과와

같이 는 1.2이상이 되도록 하여야한다.

이 결과를 정리하면,성토하중으로 인하여 연약지반의 수평변위가 50mm이하로

발생된 안전한 경우는 사면안전율은 1.2이상이고 지지안전율은 1.7이상으로 나타

났으나 50mm이상으로 발생된 경우는 사면안전율이 1.4이하이고 지지안전율은

1.7이하로 나타났다.이러한 과다 수평변위 발생지역에서는 연약지반의 개량

시공으로 지지안전율은 1.2이상으로 향상시킬 수 있었다.이때 사면안전율도 1.0을

넘길 수 있었다.
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(a)초기강도와의 관계

(b)증가된 강도와의 관계

그림 6.8사면 안전율과 지지안전율(Fb)의 관계
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3.요약

본 장에서는 제 Ⅴ장에서 측방유동에 미치는 영향요소들이 연약지반 상에 성토

시 상호간에 작용에 의해 일어나는 역학적 거동을 고찰하였다.

첫째 성토하중과의 관계는 다음과 같다.

1)성토하중과 연약지반 침하량과의 관계를 조사한 결과 성토하중 가 증가하면

침하량 가 정성적으로 비례하였다.

2)성토하중과 수평변위량 관계를 조사한 결과  의 관계식을 얻어

성토하중 가 증가하면 수평변위량이 선형적으로 증가하는 것을 고찰하였다.

여기서 는 최대 50이고 최소 -200이며 평균적으로 -75를 적용할 수 있다.

3)1),2)을 고찰한 결과를 성토하중에 의해 압밀도 80%～90%일 때 발생한 침하량과

수평변위량 관계를 Taveneasetal.(1989)이 제안한 방법대로 도시한 결과  

 관계식을 얻었다.이는 Tavenasetal.(1979)이 제안한   ±의

성토초기단계와 유사하나 Tavenasetal.(1979)의 경우 무처리지반 상에 성토시

침하량과 수평변위량관계를 제안한 것이고 본 연구에서는 연직배수공법이 적용된

현장에서의 계측결과를 고찰한 결과로서 성토 시에도 간극수의 배출에 의해

수평변위량이 무처리지반 보다 작게 발생하기 때문으로 판단된다.따라서 본

연구에서는 연약지반 상 성토 시 성토하중에 의한 수평변위량은 전체 침하량의

15%가 발생하였다는 것을 고찰하였다.

4)성토하중과 연약지반의 비배수전단강도관계에서 성토하중에 의해 지지력이

부족하면 변위가 발생하게 된다.본 연구에서 성토하중과 비배수전단강도관계를

도시한 결과 지반개량 초기강도의 경우에는   이하인 경우 수평변위량이
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50mm 이하로 나타났으며,  이상인 경우는 수평변위량이 100mm

이상으로 나타났고, ∼ 범위에서는 50mm 이하에서부터 100mm

이상까지도 나타났다.그리고 지반개량 후에 증가된 강도에서는 대체로  

이하로 전단변형이 발생하지 않는 안전한 상태가 되며,수평변위량이 100mm

이상 중에서 변위량이 아주 큰 경우는 전단파괴는 되지 않으나 전단변형이 되는

  ∼ 범위에 있었다.그러므로 지반개량에 따라 한계성토고를 결정하여

단계 성토한다면 측방유동을 방지할 수 있다고 본다.

5)성토하중과 안정수의 관계에서 안정수 는 연약지반의 비배수전단강도에 대한

성토하중의 비로서  ≥ 이면 전단변형이 발생하고  ≥ 이면 전단

파괴가 발생한다고 하였다.그래서 비배수전단강도와 안정수의 관계를 수평

변위량을 고려해서 도시한 결과 안정수 Ns가 3.0이하인 경우 수평변위량은

50mm 이하로 나타났으며 안정수 가 5.14이상인 경우 수평변위량은 100mm

이상으로 나타났고, ∼ 범위에서는 수평변위량이 50mm 이하에서부터

100mm 이상까지 나타났다.지반개량 후 증가된 강도로 도시한 결과 수평변위량이

100mm 이상인 것 중에서도 아주 큰 것은 전단변형기준인   이상으로서

전단파괴는 되지 않으나 전단변형은 일어나는 것을 알 수 있었으며,100mm

이하는 대부분  이하가 되어 안전한 상태가 되었다.

둘째,사면안전율과의 관계는 다음과 같다.

1)사면안전율과 측방유동지수와의 상관관계를 알기 위해 도시한 결과 지반개량 전

초기강도의 경우 사면안전율 가 1.4이상이고 측방유동지수가  ×

이상이면 수평변위량이 50mm 이하로 나타났으므로 안전하다고 판단되며 사면

안전율 Fs가 1.2이하이고 측방유동지수가   × 이하이면 수평변위

량이 100mm 이상으로서 나타나서 불안전하다고 판단된다.그리고 불안전한

상태에서 100mm 이상인 경우는 지반개량 후 증가된 강도에 의해서도 Fs=1.2
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이상과  × 이상이 안 되므로 상관관계를 해석하기 곤란하므로

기타 방법과 같이 검토한다면 안전과 불안전을 좀 더 정확하게 구분 관리 할

수 있을 것으로 판단된다.

2)사면안전율과 안정수의 관계에서 전단변형기준인 안정수 가 3.0이하인 경우

수평변위량은 50mm 이하로 나타났으며,이때 사면안전율   이상이 되고

전단파괴기준   이상부터는 수평변위량이 100mm 이상 사면안전율 는

1.2이하가 된다.그리고 지반개량 후에는 수평변위량 크기에 관계없이 안정수

가 5.14이하가 되었다.그러므로 전단파괴는 발생하지 않으나 최대 전단변형이

일어나는 것으로 나타났다.

3)사면안전율과 지지안전율 관계에서 수평변위량을 고려해서 도시한 결과 수평

변위량이 50mm 이하인 경우는 지지안전율   이상으로 나타났고 수평

변위량이 100mm 이상인 경우는   이하로 나타났으며 수평변위량이 50

∼100mm 사이인 경우는  ∼1.7로 나타났다.이를 사면안전율과 비교하면

  이상이고   이상이면 전단변형이 없는 안전한 상태가 되고

  이하이고   이하이면 전단파괴가 되는 기준으로 불안전한 상태가

되는 것으로 나타났다.지반개량 후에는 수평변위량 크기에 관계없이 지지안전율이

  이상 모두 나타났으므로 성토 시 안전한 상태가 되려면 지지안전율

을 1.0에서 1.2로 조정해야한다고 본다.
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Ⅶ.도로성토하부 연약지반 측방유동 판정법

1.기존 측방유동 판정법

1.1Marche& Chapuis(1974)법

표 3.1에 정리되어있는 우리나라 13개 해안연약지반의 200개 측점에서 계측한

지표면수평변위 와 사면안전율의 관계를 그림으로 정리하면 그림 7.1(a)와 같다.

이 그림에서 보는 바와 같이 13개 연약지반현장에서 측정한 지표면수평변위와

사면안전율의 관계는 그림 7.1(a)에 실선으로 도시한 Marche& Chapuis(1974)의

분석결과와 상당한 차이를 보이고 있음을 알 수 있다.즉 지표면수평변위 를

적용하여 무차원계수 R을 산정할 경우 상당히 작게 산정되어 Marche& Chapuis

(1974)의 분석결과를 우리나라 해안연약지반의 측방유동 특성 분석에 활용할 수가

없음을 알 수 있다.

이러한 결과는 Marche& Chapuis(1974)이 조사한 현장자료들은 수평배수재

등의 연약지반개량공이 적용되지 않은 무처리 연약지반을 대상으로 연약지반의

수평변위를 조사한 관계로 최대수평변위가 지표면에서 발생되었으나 본 연구대

상 연약지반에서는 수평배수재를 연직배수재 상부에 포설하여 시공하였기 때문

에 지표면에서의 수평변위가 상당히 구속되어 그다지 크게 발생되지 않았다.즉

연직배수재와 수평배수재를 설치한 연약지반에서는 최대수평변위는 지표면에서

발생되지 않고 연약지반 지중에서 발생되었기 때문으로 생각된다.

한편 그림 7.1(b)는 연약지반의 지표면수평변위  대신 지중최대수평변위 을

적용하여 무차원계수 R을 산정하여 사면안전율과의 관계를 조사한 결과이다.이

그림에서 보는 바와 같이 연직배수재를 설치한 연약지반에서 계측한 지중최대수

평변위와 사면안전율의 관계는 Marche&Chapuis(1974)이 제시한 분석결과와 약간
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(a)지표면수평변위를 적용한 경우

(b)지중최대수평변위를 적용한 경우

그림 7.1사면안전율(Fs)과 무차원계수(R)의 관계
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상이하기는 하지만 전반적인 경향은 일치하고 있음을 알 수 있다.

따라서 연직배수재를 설치한 연약지반에서 무차원계수 R과 사면안전율의 관계를

조사할 경우는 연약지반의 지표면수평변위량 보다는 지중최대변위량 을

적용하는 것이 바람직하다고 할 수 있을 것이다.

Marche&Chapuis(1974)의 조사에서는 그림 2.6에서 보는 바와 같이 성토규모

(H/B)가 0.14에서 1.15사이였으나 본 연구에서는 표 3.1에서 보는 바와 같이 이

보다 좁은 0.21에서 0.53사이에 해당하여 더 좁은 범위 임에도 불구하고 계측결

과의 분포 폭은 그림 7.1(b)에서 보는 바와 같이 더 크게 나타났다.

또한 Marche& Chapuis(1974)의 조사에서는 그림 2.6에서 보는 바와 같이

성토규모 H/B가 작은 경우는 사면안전율이 1.2이하이면 R값이 0.15이상으로 크게

되어 수평변위량이 크게 발생되었음을 보여 주고 있으며 성토규모가 큰 경우는

사면안전율이 1.4이하일 때 수평변위량이 크게 발생되었음을 보여주었다.그러나

본 연구에서는 그림 7.1(b)에서 보는 바와 같이 성토규모 H/B가 작은 경우는

사면안전율이 1.13이하일 때 수평변위량이 크게 발생되었으며 성토규모가 큰 경우는

사면안전율이 1.47이하일 때 수평변위량이 크게 발생되었음을 알 수 있다.따라서

Marche&Chapuis(1974)법은 연직배수공법이 적용된 연약지반상에 도로성토 시에도

측방유동판정에 적용하기가 충분하지 못하다.

1.2Tschebotarioff(1973)법

그림 7.2(a)는 연직배수재가 설치된 13개 연약지반현장에서 측정한 지반개량전

연약지반의 비배수전단강도와 성토압과의 관계를 도시한 결과이다.이 그림 속에는

연직배수재가 설치된 현장에서 계측한 지중최대수평변위량을 50mm와 100mm를

기준으로 세 그룹으로 구분하여 도시하였다.

그림 7.2(a)에서 볼 수 있는 바와 같이 최대수평변위가 50mm이하로 발생된

대부분의 경우는 성토압 p가 연약지반의 비배수전단강도의 3배 이하로 나타났으며

최대수평변위가 100mm이상으로 발생된 경우는 성초압 p가 연약지반의 비배수전단

강도의 5.14배 이상으로 나타났다.또한 최대수평변위가 50mm에서 100mm사이로
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(a)초기비배수전단강도와의 관계

(b)증가된 비배수전단강도와의 관계

그림 7.2비배수전단강도와 성토압의 관계
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발생된 경우는 성토압 p가 연약지반의 비배수전단강도의 3배에서 5.14배 사이로

나타났다.

Tschebotarioff(1973)는 그림 2.9에서 설명한 바와 같이 무처리 연약지반 상에

성토시 수평변위와는 관계없이 성토압이 연약지반 비배수전단강도의 3배 이상이

되면 전단변형이 발생하고 5.14배 이상이 되면 전단파괴가 발생된다고 하였다.

따라서 본 연구대상 연약지반에서 측정한 결과는 다음과 같이 세 구역으로 분류할

수 있을 것이다.즉 연약지반의 최대수평변위량이 50mm 이하로 발생하면 안전한

제 Ⅰ구역으로 구분하며 이 구역에서는 전단변형이 발생하지 않으므로 측방유동이

발생할 우려가 없다고 판단된다.반면에 연약지반의 최대수평변위량이 100mm

이상으로 크게 발생하면 제 Ⅲ구역으로 구분하며 이 구역에서는 전단파괴가 발생한

후에도 수평변위가 계속 발생하므로 측방유동이 발생할 가능성이 크다고 판단된다.

이 구역에서는 즉각 대책을 강구한 후 성토를 계속 실시함이 바람직하다고 판단된다.

마지막으로 연약지반의 최대수평변위가 대체로 50mm 이상에서 100mm 이하까지

다양하게 나타나는 경우는 제 Ⅱ구역으로 구분한다.이 구역에서는 시공 시 계측

관리를 통한 안정관리가 필요하다고 판단된다.

한편 그림 7.2(a)에는 성토압이 비배수전단강도의 5.14배가 넘는 제 Ⅲ구역으로

분류되는 자료도 상당수 도시되어있어 전단파괴가 발생될 것이 예측된 현장도

많았으나 연직배수공법이 적용되어 도로성토 시공전이나 시공중에도 계속 연약

지반의 압밀이 진행되어 비배수전단강도가 증대된 관계로 전단파괴가 발생됨이

없이 성토시공을 완료할 수 있었다.이는 연약지반개량으로 증가된 비배수전단강도와

성토압의 관계를 나타낸 그림 7.2(b)에서 보는 바와 같이 전단변형의 제 Ⅱ구역과

전단파괴의 제 Ⅲ구역에 속할 것으로 예측되었던 경우가 대부분 안전한 제 Ⅰ구역

쪽으로 이동되어 있는 것으로 확인할 수 있다.

이상에서 검토한 바와 같이 Tschebotarioff(1973)법은 무처리 연약지반상에 도로

성토 시 수평변위량과는 관계없는 성토압과 비배수전단강도와의 관계로 전단변형

시점과 전단파괴시점을 제안하였으나,연직배수공법이 적용된 연약지반상의 도로성토

시 수평변위량을 고려한 판정법과는 차이가 있으므로 연약지반의 수평변위량을

함께 고려하여 측방유동을 판정함이 바람직하다.또한 측방유동을 방지하려면 전단

파괴기준인  보다 작을 때 판정해서 대책을 강구해야 하므로 정량적인
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판정법으로 적용상 문제가 있다고 판단된다.

1.3기존 측방유동 판정법의 문제점

앞의 두 절에서 겈토한 바와 같이 우리나라 연약지반,특히 연직배수재가

설치된 연약지반에서 측방유동발생여부 판단하는데 Marche& Capuis(1974)법과

Tschebotarioff(1973)법을 활용하기에는 부족한 점이 있다.

먼저 Marche& Capuis(1974)법은 연약지반개량을 위하여 각종 연직배수재 및

수평배수재를 설치한 우리나라 연약지반위치에서는 지표면 수평변위량을 적용할

경우 적절한 측방유동판정이 불가능하였다.그러나 연약지반개량 목적의 각종

배수재가 설치된 연약지반에서는 최대수평변위량이 지표면에서 발생되지 않고

지중에서 발생되는 점을 감안하여 지표면 수평변위량 대신 지중최대수평변위량을

적용하면 Marche&Capuis(1974)의 연구결과와 어느 정도 유사한 경향이 나타났다.

그러나 성토규모에 따른 기준사면안전율이 1.13에서 1.47로 넓게 나타났다.이 결과는

Marche&Capuis(1974)가 제시한 기준사면안전율 1.2에서 1.4사이보다 너무 넓게

나타나서 Marche&Capuis(1974)의 제안 값을 우리나라 연약지반의 측방유동판단에

그대로 적용하기가 적합하지 못한 것으로 생각된다.

한편,Tschebotarioff(1973)법은 연약지반의 수평변위량에 대한 정보 없이 비배수

전단강도와 성토압 만으로 측방유동을 판정하고 있어 충분한 측방유동을 판정할

수 없다고 생각된다.물론 연약지반의 비배수전단강도와 성토압은 연약지반의

측방유동에 매우 큰 영향을 미치는 요소임에는 틀림이 없으나 이들 요소만으로는

충분하다고 할 수가 없다.연약지반의 측방유동현상에는 이들 요소 이외에도

수평변위량,성토폭 및 연약지반의 지반변형계수도 영향을 미치는 것을 제 Ⅴ장에서

확인할 수 있었다.따라서 이들 요소를 고려한 측방유동 판정법이 필요하다고 생각

된다.
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2.새로운 연약지반의 측방유동 예측법

2.1새로운 측방유동 판정법의 기본개념

본 연구에서는 앞 절에서 검토한 기존 측방유동 판정법의 부족한 점을 개선시킨

새로운 판정법을 확립 제안하고자 한다.이 새로운 측방유동 판정법에서는 연약지반의

비배수전단강도와 성토압을 함께 고려할 수 있고 연약지반의 지중최대수평변위량과

연계할 수 있는 기준을 모색하고자 한다.

먼저,Tschebotarioff(1974)가 제안한 비배수전단강도와 성토압의 관계를 함께

고려할 수 있는 방법으로는 두 가지를 생각할 수 있다.하나는 안정수()이고

또 다른 하나는 지지안전율()이다.즉 안전수 는 연약지반 비배수전단강도 에

대한 성토압 p(=)의 비로 산정되므로 비배수전단강도와 성토압을 동시에 고려한

지수가 될 수 있을 것이다.또한 지지안전율()는 성토압 p(=)에 대한 연약지반의

극한지지력()의 비로 산정된다.연약점토의 극한지지력 는 Terzaghi의 지지력

공식에서 5.14c로 산정되므로 비배수전단강도를 고려할 수 있게 된다.결국 지지

안전율도 성토압과 비배수전단강도를 동시에 고려한 지수가 될 수 있을 것이다.

또한 이들 두 지수를 각각 연약지반의 수평변위와 연계시키기 위해 Marche&

Capuis(1974)가 도입한 무차원 계수 R(


)을 도입할 수 있다.다만 R값을

지표면수평변위 가 아닌 지중최대수평변위 의 값으로 산정하여 활용한다.

따라서 안정수와 R의 관계 및 지지안전율과 R의 관계로 측방유동 여부를 판정하는

것이 보다 합리적일 것으로 생각된다.더욱이 R값은 연약지반의 최대수평변위

이외에도 성토폭 B,지반계수 ,성토압 로부터 산정되므로 이들 요소의 영향도

고려할 수 있는 장점도 있다고 할 수 있다.
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2.2안정수에 의한 예측법

그림 7.3(a)은 안전수()와 무차원계수(R)와의 관계를 연직배수공법이 적용된

현장에서의 지중최대수평변위량 을 적용해서 나타낸 그림이다.안정수()는

연약지반 비배수전단강도에 대한 성토하중의 비 로 산정되며 무차원계수(R)은

최대수평변위량을 적용하여 로 산정된다.그림 7.3(a)는 연약지반의 초기

비배수전단강도를 적용하여 안정수를 산정한 결과이며 그림 7.3(b)는 증가된

비배수전단강도를 적용하여 안정수를 산정하여 정리한 결과이다.

연약지반의 초기비배수전단강도 상태에서는 그림 7.3(a)에서 보는 바와 같이

안정수()가 3.0이하이면 R값은 0.2이하이며 최대수평변위량이 50mm 이하로

나타났으므로 전단변형이 없는 안전한 상태라고 할 수 있다.그러나 안정수()가

4.28이상이면 R값이 0.2이상이며 최대수평변위량이 대부분 100mm 이상으로 나타

났다.여기서 안정수 4.28은 전단파괴가 발생될 안정수로 Tschebotarioff(1973)가

제시한 5.14에 20%의 안전율을 적용하여 감소시킨 값에 해당한다.이 경우에는

전단파괴 이후까지도 수평변위가 계속 발생하는 것으로 나타나 측방유동발생

가능성이 크다고 할 수 있다.그리고 안정수가 3.0에서 4.28사이인 경우는 최대수평

변위량이 100mm 이내로 다양하게 나타났다.이 경우에는 시공단계에서 계측관리를

통한 안정관리가 필요하다고 할 수 있을 것이다.

한편 그림 7.3(b)는 연약지반개량 후 증가된 비배수전단강도를 적용하여 산정된

안정수()와 무차원계수(R)와의 관계를 나타낸 그림이다.이 그림에 의하면

지반개량 전에 R값이 0.2이하이거나 최대수평변위가 50mm이하 이면서도 안정수가

3.0이상 이였던 몇몇 경우도 지반개량 후에는 안정수가 모두 3.0이하로 안정된

상태가 되었음을 보이고 있다.또한 그림 7.3(b)에서는 최대수평변위가 50mm이상인

경우는 안정수가 모두 4.28이하가 되었음도 보여주고 있다.
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(a)초기비배수전단강도와의 관계

(b)증가된 비배수전단강도와의 관계

그림 7.3안정수 에 의한 무차원계수(R)의 관계
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이상의 결과로부터 연직배수재를 설치한 연약지반에 측방유동이 발생될 것인가

여부를 예측할 수 있는 방법은 다음과 같이 정리할 수 있다.먼저 초기비배수전단

강도를 적용하여 산정된 안정수가 3.0이하이면 제 Ⅰ구역으로 분류할 수 있다.

이 구역에서는 연약지반 내에 전단변형이 없는 안전한 성토시공이 가능할 것이라고

예측할 수 있다.그러나 안정수가 4.28이상으로 산정되는 제 Ⅲ구역으로 분류되면

연약지반에 전단변형의 발생은 물론이고 전단파괴의 가능성까지도 예측되므로

연약지반개량공법을 도입하여야하며 지반개량 후 예상되는 비배수전단강도를

적용하여 산정된 안정수가 4.28이하가 되는지 여부를 확인할 필요가 있다.또한

안정수가 3에서 4.28사이로 산정되어 제 Ⅱ구역으로 분류되면 연약지반에 전단변형이

발생될 것이 예상되므로 현장계측관리를 통하여 지속적으로 관찰 하면서 성토를

실시할 필요가 있다고 판단함이 합리적일 것이다.

따라서 본 연구에서는 안정수를 이용한 정량적인 측방유동 예측법을 다음과

같이 제안하고자 한다.

ZoneⅠ : ≤ 3.0Safeforlateralflow

ZoneⅡ :3.0  ≤ 4.28Considerablelateralflow

ZoneⅢ :  4.28Severelateralflow

2.3지지안전율에 의한 예측법

그림 7.4는 지지안전율 와 무차원계수 R의 관계를 수평변위량을 고려해서 나타낸

그림이다.여기서 지지안전율 은 성토압에 대한 연약지반의 지지력을 의미한다.

즉 이 지지안전율 은 성토압 에 대한 연약지반의 극한지지력 의 비로서

 로 구할 수 있다.연약지반의 극한지지력 는 Terzaghi의 극한지지력

공식에 의하면  로 산정될 수 있다.

전단변형기준과 전단파괴기준에 해당하는 성토압  와   를 연약

지반의 극한지지력 에 대한 지지안전율로 나타내면 전단변형시 지지안전율은

  이 되며 전단파괴 시 지지안전율은   이

된다.그러나 실제 시공 시에는 전단파괴가 발생하지 않게 시공을 실시하기 위해서는
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20%의 여유율을 두어 전단파괴 시 지지안전율을 1.0에서 1.2로 증가시킴이 바람직

하다.

그림 7.4(a)를 살펴보면 연약지반의 최대수평변위량이 50mm 이하이면 R값이

0.2이하가 되고 전단변형이 발생하지 않으므로 이때 지지안전율 는 1.2이상이

되고 연약지반의 최대수평변위량이 100mm이상인 경우는 대부분 R값이 0.2이상이

되고 지지안전율 가 1.2이하로 나타났다.한편 최대수평변위가 50～100mm 사이의

경우는 전단변형이 발생하는 것으로서 지지안전율이 1.2에서 1.7사이로 나타났다.

한편 연약지반개량 후에는 그림 7.4(b)에 나타난 바와 같이 최대수평변위가

50mm 이상으로 발생된 대부분의 경우도 지지안전율이 1.2이상으로 나타났고

최대수평변위가 50mm 이하로 발생된 경우는 지지안전율이 1.7이상으로 크게

증가 되었다.

이를 정리하면 그림 7.4(b)에 도시된 바와 같이 성토압에 대한 연약지반의

지지안전율이 1.7이상이면 제 Ⅰ구역으로 분류할 수 있으며 이 구역에서는 연약지반

내에 전단변형이 없는 안전한 성토시공이 가능할 것이라고 예측할 수 있다.그러나

지지안전율이 1.2이하로 산정되는 제 Ⅲ구역으로 분류되면 연약지반에 전단파괴의

가능성이 예측되므로 연약지반개량공법을 도입하여야하며 지반개량 후 예상되는

비배수전단강도를 적용하여 산정된 지지안전율이 1.2이상이 되는지 여부를 확인할

필요가 있다.또한 지지안전율이 1.2에서 1.7사이로 산정되어 제 Ⅱ구역으로

분류되면 연약지반에 전단변형이 발생될 것이 예상되므로 현장계측관리를 통하여

관찰을 지속적으로 실시하면서 성토를 실시할 필요가 있다고 판단함이 합리적일

것이다.

따라서 본 연구에서 안정수()에 이어 두 번째로 측방유동 예측법을 다음과 같이

정량적인 방법으로 제시하고자 한다.

ZoneⅠ: >1.7 Safeforlateralflow

ZoneⅡ:1.2<  ≤ 1.7 Considerablelateralflow

ZoneⅢ: >1.2 Severelateralflow
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(a)초기비배수전단강도와의 관계

(b)증가된 비배수전단강도와의 관계

그림 7.4지지안전율()과 무차원계수(R)의 관계



- 166 -

3.요약

도로성토가 시공된 우리나라 서해안지역과 남해안지역 연약지반에서 계측관리가

실시된 13개 현장 200개 측점의 현장계측자료를 수집 분석하여 연직배수재가

설치된 연약지반의 수평변위량을 조사한 결과 다음과 같은 결론을 얻을 수 있었다.

1)연직배수재를 설치한 연약지반에서 Marche& Chauis(1974)가 제시한 수평변위와

사면안전율 사이의 관계를 검토하려면 지표면수평변위 대신 지중최대수평변위를

적용해야 한다.계측된 지중최대수평변위를 적용한 경우의 사면안전율과의 관계는

Marche& Chauis(1974)가 제시한 분석결과와 전반적으로 잘 일치한다.

2)연직배수재가 설치된 연약지반에서 도로성토로 인한 연약지반의 측방유동이

발생되지 않게 하려면 소요사면안전율을 성토규모가 작은 경우는 1.13이상으로,

성토규모가 큰 경우는 1.47이상으로 해야 한다.

3)연약지반에 발생한 최대수평변위량이 50mm 이하이면 안전한 현장으로 구분하여

이 현장에서는 전단변형이 발생하지 않으므로 측방유동이 발생할 우려가 없다고

판단된다.반면에 연약지반의 최대수평변위량이 100mm 이상으로 크게 발생하는

현장에서는 전단파괴가 발생한 후에도 수평변위가 계속 발생하므로 측방유동이

발생할 가능성이 크다고 판단된다.이 구역에서는 즉각 대책을 강구한 후 성토를

계속함이 바람직하다고 판단된다.마지막으로 연약지반의 최대 수평변위가 대체로

50mm 이상에서 100mm 이하까지 다양하게 나타나는 현장에서는 시공시 계측

관리를 통한 안정관리가 필요하다고 판단된다.

4)한편 Tschebotarioff(1973)는 수평변위량과는 관계없이 성토압과 연약지반의

비배수전단강도와의 관계로부터 성토압이 비배수전단강도의 3배가 되면 전단

변형이 시작하고 5.14배가 되면 전단파괴가 된다고 하였다.이를 연직배수재가

설치된 연약지반에 적용하여 수평변위을 고려하여 연구고찰한 결과 상기 3)과
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같이 수평변위량별로 구분할 수 있으나,수평변위량을 고려하지 않고 성토압과

비배수전단강도만으로 측방유동을 판정하기는 부족하다고 판단된다.

5)따라서 Tschebotarioff(1973)의 성토압과 비배수전단강도를 이용한 안정수()와

지지안전율()과 Marche& Chapuis(1974)의 수평변위량(지중최대수평변위량 ),

성토폭 B,지반계수 ,성토압 p로부터 산정된 무차원계수 R과의 관계로부터

연구한 결과 측방유동판정이 실무적용에 충족한다고 판단하여 다음과 같이 새

로운 측방유동 예측법을 제시하였다.

첫째,안정수 의 경우

연직배수재를 설치한 연약지반에서 안정수가 3.0이하이면 안전한 성토시공이

가능하며 4.28이상이면 연약지반에 전단변형의 발생은 물론이고 전단파괴의

가능성까지도 예측된다.또한 안정수가 3에서 4.28사이로 산정되면 연약지반에

전단변형이 발생될 것이 예상된다.

둘째,지지안전율 의 경우

성토압에 대한 연약지반의 지지안전율이 1.7이상이면 안전한 성토시공이 가능하며

1.2이하이면 연약지반에 전단파괴의 가능성이 예측된다.또한 지지안전율이

1.2에서 1.7사이로 산정되며 연약지반에 전단변형이 발생될 것이 예상된다.
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Ⅷ 결론 및 요약

일반적으로 연약지반 상에 택지개발,산업단지 등을 조성하기 위해 매립 및 도로

성토 등을 축조하게 된다.이 경우 대부분의 연약지반에서 지반개량이 요구된다.

그리고 시공에 앞서 설계단계에서 지반조사 등을 통해 연약지반의 측방유동으로

인한 피해가 발생할 것인지에 대해 정확한 예측이 필요하게 된다.

1.제 Ⅰ장 서론에서는 연약지반상에 성토시 측방유동으로 인한 인접구조물,

지하매설물 등의 변형으로 인하여 피해가 발생되고 있다는 것을 파악하였다.

또한 Franx& Boonstra(1948)및 Peck(1959)이후 현재까지 측방유동에 관한

연구배경을 조사하였고,도로성토에 의한 연약지반 측방유동에 미치는 영향요인과

영향인자별 개량원리에 따라 대책공법을 검토하였다.연약지반 도로성토시

안전하고 경제적인 방법을 강구하기 위해서 설계시공 지침의 근거를 마련하기

위해 정량적인 측방유동판정법을 제시함이 본 연구의 궁극적인 목표임을 밝혔다.

2.제 Ⅱ장에서는 제 Ⅰ장에서 설명한 연구배경 및 연구목적을 바탕으로 연약지반의

측방유동에 관한 기존연구를 정리하였다.연약지반상 성토시 성토단계와 성토완료

후단계로 구분하여 연약지반의 침하와 수평변위관계로부터 연약지반의 변형거동을

검토하였다.지반개량법이 개발되기 전인 무처리 연약지반상에 성토시 지표면

수평변위량을 고려해서 측방유동을 판정하는 기존의 판정법인 Marche& Chapuis

(1974)법,Oteo(1977)법과 연경도지수를 고려해서 판정하는 방법과 Franx(1977)법,

비배수전단강도와 성토하중과의 상관성을 고려하는 Tschebotarioff(1973)법을

검토하였다.그 밖에 기타 교대의 측방이동판정법과 측방유동대책공법 등을

검토하였다.아울러 연약지반 측방유동의 영향을 받는 구조물인 교대,호안구조물,

매설관 등의 구조물이 지반과의 상호 거동에 대해 기존연구를 고찰하였다.

3.제 Ⅲ장에서는 우리나라 해안지역 등인 동남해안지역과 서남해안지역,서해안지역
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연약지반에서 연직배수공법이 적용된 13개지구 연약지반현장의 계측지점 200

개소와 Preloading공법이 적용된 1개지구 연약지반현장의 7개소 계측지점을

포함해서 총 207개소 계측지점에 대해 연약지반의 물리적,역학적 특성과 연약

지반개량공법 및 설계하중,성토규모,계측자료 등을 조사하였다.

4.제 Ⅳ장에서는 제 Ⅲ장에서 연직배수공법이 적용된 연약지반 13개현장의 계측

자료를 바탕으로 연약지반상에 도로성토시 성토하부 연약지반의 전단강도와

지반변형특성을 다음과 같이 연구고찰하였다.

1)침하량에 대한 수평변위증분의 비는 성토초기단계에서는 20%정도로 Tavenas

etal.(1979)가 제시한 값과 잘 일치하였으나 성토완료단계에서는 Tavenasetal.

(1979)가 제시한 값의 절반 정도인 50%밖에 나타나지 않았다.그리고 성토완료

후에는 1%에서 9% 사이로 아주 작게 발생되어 Tavenasetal.(1979)가 제시한

값과 상당한 차이를 보였다.

2)도로성토시공을 안전하게 실시하기 위해서는 성토하중이 초기비배수전단강도의

5.14배가 넘지 않도록 하여야 하며 증가된 비배수전단강도의 3.0배 이하가

되도록 설계하여야 한다.

3)초기비배수전단강도 상태에서 설계성토고가 모든 현장에서 항복성토고보다

높은 상태였으므로 연약지반 속에 전단변형이 발생될 것이 예상되었다.그러나

강도가 증가된 후에는 모든 현장에서 설계성토고가 항복성토고보다 낮게 되어

안전한 성토시공이 가능하였던 것으로 판단된다.

4)한계성토고에 대한 설계성토고의 비가 1.0이하이고 0.7사이인 현장의 연약지반

속에서는 전단변형이 발생될 것이 예상되었고 1.0이상인 현장에서는 전단파괴가

예상되었다.그러나 강도가 증가된 후는 모든 현장에서 설계성토고가 한계

성토고보다 낮게 되어 전단파괴가 발생한 현장은 없었던 것으로 판단된다.
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5.제 Ⅴ장에서는 연약지반상에 성토시 측방유동은 수평변위량의 크기와 관계가

있다.수평변위량 발생에 영향을 미치는 주요요소는 성토규모(H/B),연약지반의

규모(H),연약지반의 비배수전단강도(),연약지반의 지반계수(),연약지반의

안정수(),연약지반의 지지안전율(),연약지반의 성토속도()등을 들 수

있으므로 이들의 영향요인과 수평변위량을 고려하여 다음과 같이 연구고찰하였다.

1)연약층의 두께 H와 도로성토저면폭 B가 클수록 연약지반 속의 수평변위는

크게 발생한다.특히 연약지반이 두꺼우면 성토규모 H/B도 자연히 커지므로

수평변위량은 크게 발생한다.

2)연약지반의 두께와 비배수전단강도,지반계수 및 안정수는 연약지반의 측방

유동에 영향을 미치는 중요한 요소이다.즉 연약지반의 비배수전단강도와 지반

계수가 작을수록 그리고 안정수가 클수록 연약지반의 최대수평변위량은 크게

발생한다.

3)도로성토로 인하여 연약지반 속에 전단변형이 발생하는지 여부를 판단할 수

있는 허용수평변위량의 기준은 50mm로 정하는 것이 바람직하며 연약지반에

전단파괴가 발생됨이 없이 도로성토를 실시할 수 있는 연약지반의 수평변위량

기준은 100mm로 정하는 것이 바람직할 것이다.

4)도로성토속도는 연약지반의 측방유동에 영향을 미치는 가장 중요한 요소 중에

하나이다.연약지반에 전단변형이 발생됨이 없이 도로성토를 실시하여 연약지반

속에 발생되는 측방변형량을 제안치 50mm 이내로 관리하고자 한다면 성토

속도를 0.1m/day이하로 정하여 성토시공을 해야 한다.

6.제 Ⅵ장에서는 제 Ⅴ장에서 측방유동에 미치는 영향요소들이 연약지반상에 성토시

상호작용에 의해 일어나는 역학적 거동을 고찰하였다.
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첫째,성토하중의 관계는 다음과 같다.

1)성토하중과 연약지반의 침하량관계는 성토하중 p가 증가하면 침하량 s가

정성적으로 비례하는 것으로 고찰하였고 성토하중과 수평변위량의 관계에서는

 의 관계식을 얻어 성토하중이 증가하면 수평변위량이 선형적으로

증가하는 것을 고찰하였다.

2)또한 성토하중에 의한 침하량과 수평변위량 관계에서  의 관계식을

얻었다. 이는 Tavenas et al.(1979)가 제안한 성토초기단계 관계식인

  ±와 유사하나 성토완료단계 관계식인   ±보다

훨씬 작은 것으로 나타났다.이러한 이유는 Tavenasetal.(1979)의 경우 무처리

연약지반상에 성토시 침하량과 수평변위량 관계를 제안한 것이고 본 연구는

연직배수공법이 적용된 현장으로서 성토단계에서도 배수에 의한 압밀침하로

지반의 강도가 증가되었기 때문에 Tavenasetal.(1979)가 제안한 수평변위량

보다는 작게 발생된다고 판단된다.

둘째,사면안전율과 관계는 다음과 같다.

1)사면안전율과 안정수()관계에서 안정수 가 3.0이하인 경우 수평변위량은

50mm 이하로 발생하며 이때 사면안전율 는 1.4이상이 되었고,안전수 가

5.14이상인 경우 수평변위량은 100mm 이상으로 발생하며 사면안정율 는

1.2이하가 된 것을 알게 되었으며,지반개량 후에는 안정수가 모두 5.14이하가

되어 전단파괴는 발생하지 않으나 전단변형은 발생한다는 것을 고찰하였다.

2)사면안전율과 지지안전율()의 관계에서는 지지안전율이  인 경우

수평변위량은 50mm 이하이고 이때 사면안전율 는 1.4이상이 되었다.그리고

지지안전율이  인 경우 수평변위량은 100mm 이상이고 이때 사면안전율
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는 1.2이하가 되었다.결국 측방유동을 방지하려면 수평변위량이 100mm

이하로 발생되도록 하여야 하며,이를 위해서는 사면안전율 가 1.2이상이

되어야하고 지지안전율도   이상이 되도록 해야 한다는 것을 연구하였다.

7.제 Ⅶ장에서는 상기 제 Ⅰ장 ～ 제 Ⅵ장까지 연구고찰한 결과로부터 국내

연약지반상에 도로성토를 하는 경우 설계단계 및 시공단계에서 측방유동을

방지하기 위하여 기존판정법과의 다른 점을 고찰하므로서 정량적인 새로운

판정법을 제시하고자 다음과 같이 연구하였다.

1)기존의 측방유동 판정법의 문제점

(1)Marche& Chapuis(1974)법

연약지반 개량을 위해 각종 연직배수재 및 수평배수재를 설치한 우리나라

연약지반위치에서는 지표면 수평변위를 적용할경우 측방유동 판정이 불가능하

였다.그러나 지중최대수평변위를 적용하면 Marche&Chapuis(1974)의 방법과 어

느 정도 유사한 경향이 나타났다.그리고 성토규모에 따라 기준사면안전율이

Marche& Chapuis(1974)는 1.2에서 1.4이고 본 연구의 결과에서는 1.13에서 1.47

까지 넓게 나타났다.따라서 우리나라 연약지반의 측방유동 판단에 Marche&

Chapuis(1974)의 방법을 그대로 적용하기는 부적합하다고 생각된다.

(2)Tschebotarioff(1973)법

Tschebotarioff(1973)법은 연약지반상에 성토시 수평변위량에 대한 정보 없이

비배수전단강도와 성토압만으로 측방유동을 판정하는 것은 충분한 측방유동을

판정할 수는 없다고 생각된다.물론 연약지반의 비배수전단강도와 성토압은

연약지반의 측방유동에 매우 큰 영향을 미치는 요소임에는 틀림이 없으나 이들

요소 이외에도 수평변위량,성토폭 및 연약지반의 지반변형계수도 영향을 미치는

것을 제 Ⅴ장에서 연구 확인하므로서 이들 요소를 고려한 판정법이 필요하다고

생각된다.
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2)새로운 측방유동 판정법 연구

먼저,Tschebotarioff(1974)가 제안한 비배수전단강도와 성토압의 관계를 함께

고려할 수 있는 방법으로는 두 가지를 생각할 수 있다.하나는 안정수()이고

또 다른 하나는 지지안전율()이다.즉 안전수 는 연약지반 비배수전단강도

에 대한 성토압 p(=)의 비로 산정되므로 비배수전단강도와 성토압을 동시에

고려한 지수가 될 수 있을 것이다.또한 지지안전율()는 성토압 p(=)에

대한 연약지반의 극한지지력()의 비로 산정된다.연약점토의 극한지지력 는

Terzaghi의 지지력공식에서 5.14c로 산정되므로 비배수전단강도를 고려할 수

있게 된다.결국 지지안전율도 성토압과 비배수전단강도를 동시에 고려한 지수가

될 수 있을 것이다.

또한 이들 두 지수를 각각 연약지반의 수평변위와 연계시키기 위해 Marche

& Capuis(1974)가 도입한 무차원 계수 R(


)을 도입할 수 있다.다만

R값을 지표면수평변위 가 아닌 지중최대수평변위 의 값으로 산정하여

활용한다.

따라서 안정수와 R의 관계 및 지지안전율과 R의 관계로 측방유동 여부를

판정하는 것이 보다 합리적일 것으로 생각된다.더욱이 R값은 연약지반의

최대수평변위 이외에도 성토폭 B,지반계수 ,성토압 로부터 산정되므로

이들 요소의 영향도 고려할 수 있는 장점도 있다고 판단되어 안정수()에

의한 측방유동 예측법과 지지안전율()에 의한 측방유동 예측법을 연구하여

제시하였다.

8.기대효과

본 연구의 도로성토로 인한 연약지반 측방유동에 관한 판정방법은 연직배수공법을

적용한 현장과 Preloading공법을 적용한 현장을 대상으로 연구하였으나 향후

연직배수공법 및 Preloading공법과 같이 지표면에 수평배수층 PET mat설치

및 지표면 수평변위 발생억제를 위한 기타의 재료가 설치된 경우 모든 현장에
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적용될 것으로 기대된다.특히 대단지 연약지반 개량 현장에서의 도로성토시

경제적인 공법인 연직배수공법을 적용하므로 설계 및 시공시에 적용하여 적절한

대책을 세우면 측방유동으로 인한 피해는 없을 것으로 판단된다.
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Ⅹ.부록(Appendix)

A1.동남해안지역 연약지반의 침하량과 수평변위 관계

A2.서남해안지역 연약지반의 침하량과 수평변위 관계

A3.서해안지역 연약지반의 침하량과 수평변위 관계
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(a)양산지구

A1동남해안지역 연약지반의 침하량과 수평변위 관계
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(b)울산지구

A1동남해안지역 연약지반의 침하량과 수평변위 관계 (계속)
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(c)김해지구

A1동남해안지역 연약지반의 침하량과 수평변위 관계 (계속)
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(d)밀양지구

A1동남해안지역 연약지반의 침하량과 수평변위 관계 (계속)
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(a)영암지구

A2서남해안지역 연약지반의 침하량과 수평변위 관계
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(b)광양지구

A2서남해안지역 연약지반의 침하량과 수평변위 관계 (계속)
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(c)여수지구

A2서남해안지역 연약지반의 침하량과 수평변위 관계 (계속)
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(a)김포지구

A3서해안지역 연약지반의 침하량과 수평변위 관계
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(b)영종지구

A3서해안지역 연약지반의 침하량과 수평변위 관계 (계속)
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(c)경인고속도로지구

A3서해안지역 연약지반의 침하량과 수평변위 관계 (계속)
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(d)청라지구

A3서해안지역 연약지반의 침하량과 수평변위 관계 (계속)
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(e)마곡지구

A3서해안지역 연약지반의 침하량과 수평변위 관계 (계속)
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(f)논산지구

A3서해안지역 연약지반의 침하량과 수평변위 관계 (계속)
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(g)군산지구

A3서해안지역 연약지반의 침하량과 수평변위 관계 (계속)
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교수님,박상렬 교수님,이동욱 교수님,한국해양대학교 김태형 교수님께도 감사의

말씀을 드립니다.특히,김태형 교수님께서는 토질분야를 전공하신 교수님으로서

일본에서 한일세미나 때부터 각별한 관심을 가져주시면서 논문자료수집의 도움을

주시고,논문심사에서도 논문의 질을 향상시키기 위해 많은 관심을 가져주신 것에

대해 감사드립니다.

또한 저 자신의 명예와 가문의 명예를 위해 경제적,물질적,정신적으로 논문이

완료될 때까지 뒷전에서 묵묵히 후원해준 사랑하는 아내 이영숙에게 이 논문을

바치는 바이며,논문 쓰느라 시간이 없다는 핑계로 대화도 많이 하지 않았던 귀여운

딸 민선이와 듬직한 아들 형주에게 미안한 마음으로 이 논문을 선물로 대신하고자

합니다.

그리고 지금 요양원에 계신 90세가 넘은 어머니께도 자주 찾아뵙지 못한 불효를

막내아들의 박사학위로서 효도하고자 합니다.다시 한 번 오늘의 이 순간이 있을

수 있도록 논문지도에 모든 시간을 투자해주신 논문지도 교수님이신 중앙대학교

홍원표 교수님께 감사의 말씀을 올립니다.

마지막으로 이 자리를 빌어 저에게 도움을 주신 모든 분들께 항상 행복이

가득하기를 기원합니다.

                                                       2011년 12월

김 정훈 올림
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