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/  A B S T R A C T  /

This paper examines the pounding problem between adjacent decks subjected to strong earthquakes. The elastomeric bearings in an 
isolated bridge reduce the stresses on the superstructure and cushion the impact by transferring smaller seismic forces to the 
substructure. On the other hand, these bearings also allow large horizontal displacement of the superstructure due to seismic forces. 
Bridges having various supporting soil conditions and different frequency ratios between adjacent decks are investigated by numerical 
analysis. In the analysis, decision making is conducted whether the collision took place or not and, the magnitude of pounding force and 
the duration time of collision are obtained and the results are discussed.
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1. 서 론

최근 들어 강진으로 인하여 막대한 인명피해는 물론이거니와 사회기반

시설  붕괴로 직간접적인 경제적 손실이 많이 발생하고 있다. 한반도에서의 

지진활동도 최근 활발해 지는 경향을 보이고 있으며, 인구 밀집지역에서의 

지진피해는 커다란 사회혼란을 초래할 수 있어 내진 설계에 대한 필요성이 

높이 인식되고 있다.  최근의 교량구조물은 기술적 진보에 의해 슬림화 및 

장대화 되고 있으며, 시공성 및 사용성에 의하여 형식이 다른 교량으로 연결

되어진 구조물이 늘어나고 있는 추세이다. 이러한 교량구조물은 각각 서로 

다른 고유특성을 가지고 있어 큰 지반운동으로 인한 지진하중에는 상이한 

응답을 나타낼 수가 있다. 그리고 지진 시 교각에서 상부구조물로 전달되는 

힘을 감소시키기 위한 면진받침의 적용으로 인해 상부구조물의 거동이 크

게 나타나기도 한다. 

지진으로 인한 구조물 손상의 한 형태로 구조물 간의 충돌 현상은 1997

년 San Fernando 지진, 1985년의 Loma Prieta 지진, 그리고 1995년의 

Hyogo-ken Nanbu 지진 등에서 관측되었으며 이로 인해 구조물간의 충돌

에 대한 관심을 가지게 되었다. 본 연구는 강지진을 받는 면진교량에서 인접

교량간의 충돌가능성을 수치해석에 의해 검토한 기초적 연구이다. 면진교

량의 탄성받침은 하부구조의 지진력을 상부구조에 작게 전달하지만 지진

에 의한 상부구조물의 수평방향 거동이 크게 발생하여 인접교량간의 동역

학적인 특성의 차이로 인해 서로 충돌하는 현상이 발생한다. 따라서 상이한 

동적특성을 갖는 단위교량으로 구성된 교량시스템을 지진응답해석에 영향

을 미치는 단순화 된 평면뼈대구조로 모델링하여 상부구조물간의 충돌현

상에 대한 응답해석을 수행하였다. 또 이와 같이 구조물간의 충돌이 일어나

면 구조물에 큰 충격력이 발생하게 되며, 이 힘은 교량에 치명적인 손상을 

유발한다. 

 Muthukumar and Desroches[1]는 단자유도계 구조물에 대한 충돌해

석에서 입체역학적 방법(Stereo-Mechanical Approach)및 접촉요소 방법

(Contact Element Approach)을 이용하여 각각의 충돌요소에 대한 해석을 

실행하였고, 비선형 감쇠 요소를 첨가한 Hertz Damp 모델을 개발하였다. 

Hao[2] Bi et al.[3]등은 지반운동의 공간적 상이성, 지반응답해석, 지반-

구조물 상호작용 효과를 결합하여 교량의 응답을 구하고, 지진에 의한 상부

구조의 충돌을 방지할 수 있는 신축이음부의 이격거리를 평가하였다. Li et 

al.[4]는 세 개의 쉐이킹 테이블을 이용하여 인접한 세 교량 세그먼트에 발

생하는 충돌력에 지반운동의 공간적 상이성이 미치는 영향을 실험적으로 

평가하였다.  Fig. 1은 Chile지진 시 교량 거더간의 충돌로 인한 신축이음부

의 파손이 발생한 사진이다. 
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Fig. 1. Pounding between girders of Puente Las Ballenas in 2010 
Chile earthquake

Fig. 2. Contact element

국내에서는 1997년 Kim et al.[5,6]등은 단자유도로 단순화된 교량 모

형에 비정상과정인 인공지진이력을 적용하여 1000개의 응답시간이력으

로 구성된 확률과정으로부터 낙교위험도를 분석하였고 또한, 기초의 회전

변위와 병진변위가 상부변위에 미치는 영향 및 교각의 비선형 거동을 고려

한 3자유도 교량모형을 이용하여 교량의 동적거동특성을 분석하고, 낙교에 

대한 확률적 특성을 분석하였다.  2006년 Kwon et al.[7]는 강지진을 받는 

면진교량을 대상으로 인접 교량간의 충돌에 대하여 충격력 저감모델을 고

려하지 않은 경우와 충격력 저감모델을 고려한 경우로 나누어 수치해석 하

여 충돌 발생 시 지진 응답 특성과 충격력에 대해서 비교하였다. 그 결과 인

접교량간의 충돌 시 발생하는 큰 충격력을 완화시키기 위해 양 교량간에 완

충장치를 배치한 충격 완화 모델이 충돌 시 발생하는 충격력을 저감시키는 

효과가 있다는 것을 해석적으로 검토하였다. 2011년 Choi et al.[8]는 교량

상부구조 간에 발생하는 충돌에 대한 특성을 분석하기 위해 접촉요소 방법

에 대해 고찰 하고 이를 실험적으로 검증하기 위해 탄성받침이 설치된 교량

상부구조를 모형화한 콘크리트 교량모델에 대한 진동대 실험을 실시하여 

충돌강성에 적절한 적용계수를 이용하여 충돌 후 거동을 잘 모사할 수 있는 

충돌강성 수준을 산출하였다.

본 연구는 탄성받침을 사용하는 교량을 평면뼈대구조로 모델링하여 충

돌현상에 대한 충돌메커니즘의 해석적 평가를 실시한다. 또 지진하중을 산

정하여 지반 강성값에 따른 충격력 및 서로 다른 교량간의 고유진동수 비에 

따른 충격력을 산정하고 그에 대한 평가를 실시한다.  

2. 충돌 판정 및 충격력 산정

2.1 충돌현상

지진에 의한 교량의 충돌은 인접한 두 진동계의 고유주기 차이나 각각의 

진동계에서의 지진파 도달시간 차이 등으로 인하여 발생하게 되는 두 진동

계 사이의 상대변위가 두 진동계 사이의 여유 공간을 초과할 경우에 발생하

게 된다. 본 연구에서는 충돌판정에 대해 다음과 같이 정의한다. 우선 각 시

간 step에 있어서 충돌이 발생하고 있지 않다고 가정한다. 만약  충돌이 발

생한다면 두 교량간의 변위를 초과하는 상대변위를 상쇄시키기 위해 접촉

반력을 양방향으로 재하 한다. 이것에 의해 전달되어진 에너지 및 충돌지속

시간을 계산하고 시스템 전체의 거동에 대한  해를 얻을 수 있다. 충돌요소

를 구성하는 선형스프링은 인접한 두 진동계 사이의 여유 공간에서만 작용

하므로 충돌이 발생하게 되는 조건은 c식 (1)과 같이 정의 될 수 있다.

      ≥    (1)

여기서 는 인접한 교량간의 상대변위를 는 인접한 교량간의 간격을 

는 좌측교량, 은 우측교량의 수평변위를 나타낸다.  Fig. 2는 충돌부 

요소를 나타낸다.

2.2 충돌해석

비선형적 특성을 갖는 충돌현상을 모델링하기 위하여 사용되는 수치적 

해석 방법은 입체역학적 방법(Stereo-Mechanical Approach)과 접촉요소 

방법(Contact Element Approach)으로 크게 둘로 나뉜다.

입체역학적 방법은 순간적인 시간에 충돌이 발생한다고 가정하고, 충돌

이 일어난 후 구조물의 속도를 수정하기 위하여 운동량 평형(momentum 

balance)과 복원계수(coefficient of restitution)를 사용한다. 이 방법은 

Papadrakakis et al.[9], Athanassiadou et al.[10] 그리고  Malhotra[11] 

가 사용하였으며 시스템 구성에 상당한 변화가 일어날 정도로 충돌 지속시

간이 길다면  입체역학적 방법은 사용할 수 없다. 또한 기존의 상용 소프트

웨어로 구현하기가 힘든 단점이 있다. 

접촉요소 방법으로 Linear Spring Element, Kelvin-Voigt Element, 

그리고 Hertz Contact Element 등이 있으며[12-16], 적용이 쉽고 논리적 

특성이 직관적이기 때문에 교량의 충돌해석에 널리 사용된다. 접촉요소는 

충돌요소로서 인접교량간의 충돌이 발생하지 않는 경우에는 시스템 상에

서 구현되지 않고, 충돌 발생 시 활성화 되어 충격력이 계산된다. 충격력은 

대상 구조물의 변형과 충돌 시 접촉요소의 강성에 의해 계산되며, 접촉요소

는 필요한 경우 감쇠요소와 함께 결합되어 사용되기도 한다.  충돌 시 사용

되는 강성은 구조물이 서로 겹치는 것을 방지하기 위하여 매우 큰 값으로 가

정하여 구조물의 변위를 제한한다. 이 방법의 단점은 사용되는 스프링 강성

의 정확한 값이 불분명하다는 것이고, 또한 매우 큰 스프링 강성 값을 사용

하기 때문에 비현실적으로 과다한 충격력이 산정될 수 있으며, 수치적으로 

수렴하는데 있어서 문제가 발생할 수 있다 .
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l

Fig. 3. Linear spring model 

l

Fig. 4. Contact force relation

Fig. 5. Estimation method for stiffness and pounding force by 
pounding

2.3 충격력 산정

본 연구에서는 충격력 산정을 위해  Fig. 3, Fig. 4와 같은 Linear Spring 

Model을 이용한다. 이 모델은 충돌 지속 시간 동안의 에너지소산을 포함할 

수 없다는 단점이 있지만 간단한 충돌요소로서 해석이 용이하다는 장점이 

있다.  지진력에 의해 가진되는 접촉요소를 적용한 구조시스템의 운동방정

식은 식 (2)와 같다. 식 (3)의 접촉조건에 따라 식 (2)의 운동방정식에서 충

격력으로 지진력과 함께 작용한다.
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여기서 은 스프링요소의 충돌강성이며,  는 두 구조물간의 간격을 나

타낸다. 충격력은 두 구조물의 상대변위에 충돌강성의 곱으로 계산된다. 여

기서 사용된 충돌강성은 충격력을 산정하는데 가장 중요한 인자이다. 많은 

연구자들의 실험을 통한 결과에 따르면 충돌강성은 다양한 범위를 가지고 있으며, 또한 명확하지 않다. 실 예로 Choi et al.[8]는 충돌 강성을 평면에

서 충돌하는 두 구조물의 사이에서 축 방향 강성 중 큰 강성을 사용하였고 

또한  Kim et al.[5,6]는 교각 강성의 비로서  산정하였다. 해석대상 교량은 

비교적 복잡한 다자유도 구조물로써 직접적으로 강성을 산정하는 것이 쉽

지 않다. 그래서 본 연구에서는 충돌 시 스프링 강성 값을 산정하기 위해 

Fig. 5와 같이 충돌이 판정된 후 충돌요소에 충돌 방향으로 단위 하중을 재

하시켜 그 때 계산된 교축방향 상대변위와 단위 하중을 재하하지 않았을 때

의 상대변위의 차의 역수를 취함으로써 충돌스프링의 강성을 산정한다. 충

돌스프링의 강성은 각각의 충돌 시간마다 다시 계산되고 계산되어진 강성

에 두 구조물의 상대변위를 곱하여 충격력을 산정한다.

3. 수치해석 모델 및 해석

3.1 해석대상 교량의 제원 

본 해석연구에 이용된 교량은 최근 국내 및 국외에서 시공실적이 많은 

교량형식을 적용하였다. 지진하중에 대한 충돌을 고려해 Fig. 6에서와 같

이 좌측 3경간은 연속 PSC Beam교, 우측 2경간은 Steel Box교로 구성된 

혼합교량 형식이다. 상부구조 교축방향의 단위길이 당 중량은 좌측교량이 

0.2 MN/m, 우측교량이 0.05 MN/m이다. 탄성받침을 적용한 면진교량으

로서 모든 받침부의  강성은  수평방향으로는 9.12×103KN/m를 사용하고 

수직방향은 1.63×106KN/m 값을 사용한다. 강지진시 교량 교축방향으로 

비교적 큰 수평변위를 고려하여 인접교량간의 간격은 100mm이다. 해석대

상 교량에 대한 수치해석 모델은 Fig. 7에 나와 있다. Fig. 8은 해석대상교

량의 충돌요소부를 확대한 것으로 충돌요소를 I Node,  J Node로써 정의하

며 식 (2)에서 정의한 바와 같이 Node I, J의 상대변위가 100mm이상이 되
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Fig. 6.  Summary of bridges
   

  

Fig. 7.  Structural model of bridge

Fig. 8.  Contact element of bridge

Fig. 9. Standard design response spectrum

면 충돌이 발생하는 것으로 간주한다.

3.2 입력지진파의 산정

본 논문에서는 인공지진파를 이용하여 해석을 수행한다. 실제로 발생된 

지진은 진앙이 서로 다르고 지진의 전파 경로에 따라 그 특성이 바뀌기도 하

기 때문에 이러한 지진파만을 이용하여 해석한 결과를 설계에 반영하는 데

는 무리가 따른다. 또한 실제 지진기록은 그 크기를 조정하여 목표로 하는 

최대값을 만족시킨다 하더라도 설계 응답스펙트럼을 만족시키지는 못한

다. 그러므로 설계 응답스펙트럼에 부합하는 인공지진을 산정하고 이를 이

용하여 해석을 수행하여 그 결과를 설계에 반영하는 것이 필요하다.

인공지진이력은 주기와 위상각, 진폭이 다양한 정현함수와 포락함수를 

중첩하여 식 (4)와  같이 시간의 함수로 나타낼 수 있다 [17].

 




sin    (4)

여기서, 는 가속도 -시간이력곡선의 진도포락 함수이고, 는 진폭, 

는 진동수 그리고 는 위상각이다. 위상각은 독립무작위 수로 0과 2π사
이에서 일정한 분포를 갖는다.

인공지진이력의 합성 시 지반조건을 고려한 와 값을 사용하여  시

간간격 및 지속시간을 적절히 산정하고 최소주기와 최대주기를 선정해 인

공지진이력을 합성하게 된다.

현재 EESK[18]가 제안한 내진설계기준연구(II)에서는 우리나라를 지

진재해도 해석결과를 근거로 하여 지진구역별로 지반 가속도를 다르게 정

의하고 있다.  내진설계 기준연구(II)에 고려하고 있는 표준 설계 응답스펙

트럼은 Fig. 9에 보인 바와 같다.

본 논문의 충돌 해석에 사용하는 인공지진이력은 지진구역  I로 하고 지

표면에 대한 응답스펙트럼을 이용하여 인공지진파를 산정하기 위해 지반

의 종류는 단단한 토사지반  로 하였으며, 와 는 각각 0.222와 

0.354로 가정한다. 최소주기 0.01초, 최대주기 3초, 시간간격 0.01초, 지속

시간 24초로 하여 생성시킨다. 보다 신뢰성 있는 결과의 도출을 위해 여러 

개의 지진파를 생성하였으나 본 논문의 관점이 지반강성과 구조물의 고유
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Fig. 12.  Soil stiffness value according to the value of N 

(a) First mode on the left bridge(0.70Hz) 

(b) First mode on the right bridge(1.15Hz) 

Fig. 13. First mode of bridge(longitudinal)진동수에 따른 충돌해석이기 때문에 설계응답스펙트럼과 일치하는 하나의 

지진파를 사용하여 지반강성 및 고유진동수에 대한 매개변수 해석을 수행

한다. Fig.10은 해석에 사용된 인공지진파 시간이력이고 Fig.11은 인공지

진파의 응답스펙트럼과 설계응답스펙트럼을 비교한 것이다.

3.3 수치해석을 위한 매개변수

3.3.1 지반강성

 Gazetas[19]가 제안한 직접기초의 등가강성을 이용하여 지반강성의 

변화에 따른 위의 수치해석 모델에 대한 지진응답해석을 수행하였다. 지반

강성 값은 표준관입시험으로 얻은 N치를 바탕으로 전단탄성계수를 구하여 

Gazetas[19]가 제안한 등가 강성 스프링 요소를 사용하여 지반강성 값을 

산정하였으며 이것은 Fig.12에 나타난 바와 같이 선형적으로 증가되는 것

을 알 수 있다. 이렇게 계산되어진 지반 강성 값을 이용하여, 각각의 지반의 

상태에 따라  교각부 지반을 등가의 스프링으로 모델링 하고 충격력이 어떻

게 교량에 영향을 미치는지에 대한 검토를 위해 지반의 N치를 1에서 50까

지 변화시켜가며 총 50번의 시간이력해석을 수행한다.

3.3.2 고유진동수비

좌측과 우측 교량 사이의 고유진동수 비에 따른 응답의 변화를 검토한다. 

Fig. 7의 해석 모델의 교축방향 1차 모드 고유진동수는 Fig. 13에 나타내었

다. 고유진동수는 좌측교량이 0.70 Hz이고, 우측교량은 1.15 Hz이다.

양 교량간의 고유진동수의 차이에 따른 지진응답의 변화를 검토하기 위

해 오른쪽 교량의 각 받침부의 강성을 10KN/m에서 3.00×104KN/m 까지 

변화시켜가며 총 85번의 시간이력 해석을 수행하였다. 이 경우 좌측교량과 

우측교량의 고유진동수비를 산정하고 인접교량간의 고유진동수비에 따른 

충격력이 어떻게 변화되는지에 대한 검토를  수행한다.

4. 수치해석 결과

4.1 지반강성값에 따른 충돌해석

Fig. 14에서 지반의 강성값이 작아지면 고유진동수가 감소하여 교량이 

유연해진다.  특히 N10 이하에서는 양쪽 모두 고유진동수가 급격히 감소하

는 것을 볼 수 있다. 지반의 강성값에 따른 충격력의 변화를 보여주는 Fig. 15

를 통하여 해석대상 교량은 N치가  11이하에서는 충돌이 발생하지 않았고,  

12에서 50사이에서는 지반이 견고 할수록 지진에 의한 충격력의 크기가 증

가되는 추세를 보인다. 또 N치가 40이 넘는 경우와 지반을 고정단으로 모

델링했을 때의 충격력 값이 비슷하게 나타난다.  이것은 충돌 현상 자체가 

두 교량의 상부 구조의 상대 변위가 겹치는 부분에서 발생하는 것이고, 지반

의 강성값이 작아지게 되면 교량의 고유진동수에 의한 두 교량의 상부구조 

변위의 위상차 보다 하부 구조에 의한 변위가 전체 교량의 변위를 지배하기 

때문이다. 하부 구조의 경우 좌 -우 지반을 모두 같은 강성으로 모델링하였

기 때문에 변위의 위상차가 작고 따라서 전체 구조물의 상대변위는 감소하

게 된다. 

2.2 충돌해석에서 언급한바와 같이 충돌요소가 구현되지 않으면 충돌이 

일어나지 않고 인접교량간의 거리는 중첩이 된다. 충격력 산정에 있어 가장 

큰 매개변수인 좌-우측 교량의 변위응답을 Fig. 16 Fig. 17 Fig. 18에 나타

냈다. Fig. 16은 N치에 따른 좌측 교량의 절대변위를 Fig. 17은 우측 교량

의 절대변위를 Fig. 18은 두 교량간의 상대변위를 나타낸다. 절대변위의 경

우 N50에서 N10사이에서 큰 차이를 보이진 않지만 강성이 작은 N10이 

N50에 비해 고유진동수가 감소함에 따라 변위 응답이 조금씩 뒤로 밀리면
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Fig. 17. Displacement according to the value of soil stiffness

-150

-100

-50

0

50

100

150

R
e
la

ti
ve

 d
is

p
la

c
e
m

e
n
t(

m
m

)

20151050
Time(sec)

 N01
 N10
 N50

Fig. 18. Relative horizontal displacement according to the value of 
soil stiffness

서 10초 이후의 응답은 더 크게 나타난다. 또한 강성이 가장 작은 N01 경우

에는 좌측 교량과 우측 교량 모두 고유진동수가 크게 감소하여 전체적인 변

위 응답이 뒤로 밀리고, 응답의 크기도 많이 증가하는 것을 볼 수 있다.  충돌

을 발생시키는 상대 변위 에서는 N50에서 N10사이에서 가장 큰 충격력이 

발생하는  시간 5.4초에서 지반 강성이 큰 N50이 N10보다 변위가 큰 것을 

볼 수 있다. 또한 N01인 경우 좌-우 교량의 위상차가 많이 줄어들어 상대변

위의 감소가 큰 것을 확인할 수 있다. 

  

4.2 고유진동수비에 따른 충돌해석

좌-우측 교량의 고유진동수는 약  0.45 Hz  차이가 나며 고유진동수비에 

따른 충돌해석을 수행하기 위하여 우측교량 받침부의 강성을 증감하였다.

Fig. 19에 고유진동수비에 따른 상대변위를 나타내었고 여기서 f1은 좌

측교량의 고유진동수, f2는 우측교량의 고유진동수이다. 해석대상교량에

서는 고유진동수비가 0.5 일 때 상대변위가 가장 크게 나타나며, 고유진동

수의 비가 1 전후에서는 거의 0에 가깝게 나타난다. 이것은 두 교량의 고유 

진동수비가 상대변위에 아주 큰 영향을 미친다는 것을 보여준다. 특히 두 교

량의 고유 진동수가 2배 이상 차이가 날 때 아주 큰 상대변위가 발생하는 것

을 보여준다. 

Fig. 20에는 고유진동수비에 따른 충격력을 나타내었다. 상대 변위가 

100 mm를 초과하는 부분에서는 충돌이 발생하였고, 충격력 최댓값은 진

동수 비가 2일 때 가장 크게 나타난다. 상대 변위는 0.5에서 최댓값을 보이

지만, 충격력은 2에서 최댓값이 나타나는 이유는 고유 진동수를 변화시키

기 위해 받침부의 강성을 변화시켰고, 그로인해 구조물의 강성이 커져서 충

격력 산정 시 사용되는 충돌강성 값이 더 크게 산정되기 때문이다.

Fig. 21 Fig. 22 Fig. 23은 각각 상대변위 및 충격력이 최대인 진동수 비

에서의 충돌부의 절대변위를 나타내었다. 그래프에서  I  node의 변위 값은 

모두 일정하며 J node의 변위는 고유진동수비가 증가함에 따라 감소하는 

것을 볼 수 있다. 또한 두 선이 겹치는 부분이 충돌이 발생하는 시점이다. 진

동수비가 0.5인 경우 약 5.4초에서 두 노드 사이의 변위의 위상이 반대가 되

고 상대변위가 가장 크다. 진동수비가 1인 경우 좌 -우 교량은 완전히 같은 

거동을 하게 되고 상대변위는 일정하게 유지된다. 진동수비가 2인 경우 우

측 교량은 고유 진동수가 증가하여 동적응답은 작아지게 된다. 하지만 진폭

이 좁아져서 좌측교량과  다른 위상의 변위 응답이 발생하고 그로 인해 충돌

이 발생한다. 

고유진동수비가  0.75에서  1.4사이에서는 상대 변위가 100mm를 초과

하지 않아 충돌이 발생하지 않는 것으로 해석되었다. 이는  이 구간에서 좌 

-우 교량의 변위 위상이 거의 일치하기 때문이다. 또한 고유진동수비가  3이
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Fig. 22. Displacement of  natural frequency ratio 1
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Fig. 23. Displacement of  natural frequency ratio 2

상에서도 충돌이 발생하지 않았는데 이는 우측교량의 강성이 너무 커서 동

적 응답이 거의 0에 가까워지고 좌측교량의 절대 변위가 두 교량사이의 유

간인  100mm 보가 작기 때문에 충돌은 발생하지 않는다. 강 지진 시 교량의 

충돌을 피하기 위해서는 죄-우 교량의 고유진동수비를 1에 가깝게 하든지 

아니면 두 교량 사이의 유간을 충분히 확보할 필요가 있다.

    

5. 결 론

본 연구는 강지진을 받는 면진교량에서 인접교량간의 충돌을 고려하여 

지진응답을 구한 해석적 연구이다. 이와 같은 충돌에 대해서 지반의 물성치

의 변화에 따른 충격력과 양 교량간의 고유진동수비에 따른 충격력을 구하

여 그 결과들을 고찰한 결과는 다음과 같다.

1) 강지진시 발생할 가능성이 있는 인접교량간의 충돌현상을 본 연구에서 

개발한 충돌요소 알고리즘을 이용하여 고려할 수 있고 충돌 시 충격력

을 산출할 수 있다.

2) 해석대상교량에 대하여 인공지진력을 교축방향으로 입사시켰을 때 지

반의 강성이 작을수록  충격력이 작게 나타난다.  이는 지반의 강성 값이 

작아지게 되면 교량의 고유진동수에 의한 두 교량의 상부구조의 변위의 

위상차 보다 하부 구조에 의한 변위가 전체 변위를 지배하기 때문이다.

3) 인접교량간의 고유진동수 비에 따라 상대변위 및 충격력의 크기가 달라

지며 해석 교량의 경우 고유진동수비가 0.5 일 경우 상대변위는 최댓값

이 나타났고, 충격력은 진동수비가 2 일 때 나타난다. 상대변위와 충격

력이 각기 다른 위치에서 최댓값을 갖는 이유는 교량의 고유진동수에 

따라 충돌강성이 다르기 때문이다.  고유진동수비가  0.75에서  1.4사이

에서는 좌 -우 교량의 변위 위상이 거의 일치하기 때문에 충돌이 발생하

지 않는다. 또한 고유진동수비가  3이상에서는 우측교량의 강성이 너무 

커서 동적 응답이 거의 0에 가까워지기 때문에 충돌이 발생하지 않는다. 

또 충돌 요소 사이의 유간거리에 따라 충돌 판정 여부가 좌우되며 유간

거리가 크다면 교각 폭의 증가 또는 받침지지길이의 감소, 차량 주행성 

감소 등 부가적인 문제가 따르게 된다.

4) 인접교량간의 충돌에 대한 보다 정확한 해를 얻기 위해서는 입력 지진

파의 공간적 상이성 고려한 해석 및 지반-구조물 상호작용 해석을 수행

할 필요가 있으며, 충돌단면의 형상의 변화에 따른 충격력 변화에 대한 

검증이 필요하므로 실험적 연구가 병행되어야 할 것으로 사료된다.
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