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Korotusrakentamisessa olemassa olevan rungon päälle tuodaan uusia kuormituksia. Tällöin 
olemassa olevan rungon varmuuden tulee täyttää nykyisten määräysten mukaisesti uusille ra-
kennuksille määritetyt varmuuskriteerit. Eurokoodin varmuuden voidaan ajatella koskevan myös 
olemassa olevan rungon vaurionsietokykyä, vaikkei kyseistä asiaa ole mainittu suoraan Suomen 
nykyisissä määräyksissä. Vaurionsietokyky tarkoittaa rakennuksen rungon kykyä vastustaa suh-
teettoman suurta sortumaa, eli kansankielellä sanottuna jatkuvaa sortumaa. 

Eurokoodissa on kaksi päämenetelmää vaurionsietokyvyn varmistamiseksi, sidevoimamenet-
tely ja vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien menetelmä. Sidevoimamenettely on tarkoitettu pien-
ten ja keskisuurten seuraamusten rakennuksien vaurionsietokykyä parantavaksi menetelmäksi ja 
vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien menetelmä on tarkoitettu suurten seuraamusten rakennus-
ten deterministiseksi vaurionsietokyvyn mitoitusmenetelmäksi. 

Vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien suomenkieliset suunnitteluohjeet ovat nykyisellään vaja-
vaiset dynaamisten vaikutusten huomioimisen osalta. Yksi varteenotettava menetelmä dynaamis-
ten vaikutusten huomioimiseen on Izzuddinin kehittämän pseudostaattisen vasteen laskenta. 
Pseudostaattinen vaste lasketaan staattisen pushover-analyysin avulla integroimalla siirtymä-voi-
makuvaajaa. Elementtirakenteiden osalta menetelmään on tehokasta yhdistää Engströmin kehit-
tämä elementtirakenteiden liitosaukeamisen laskenta. Kyseiset laskentamenetelmät yhdistämällä 
dynaamisen korotuskertoimen arvona voidaan käyttää pienempää arvoa kuin konservatiivista ar-
vausta 2,0. Pseudostaattisen vasteen laskennan avulla saatiin yksinkertaisen rakenteen osalta 
hyvä korrelaatio raskaaseen dynaamiseen laskentaan verrattuna. Numeeriset laskennat suoritet-
tiin elementtimenetelmällä. 

Suomessa pienten ja keskisuurten seuraamusten, eli maksimissaan 15-kerroksisten asuinker-
rostalojen, pääasiallinen menetelmä vaurionsietokyvyn varmistamiseksi on sidevoimamenettely. 
Ennen eurokoodia suunniteltujen osa- ja täyselementtisten kirjahyllyrunkojen sidonnat ovat tämän 
diplomityön historiakatsauksen perusteella hyvin suurella todennäköisyydellä riittämättömät eu-
rokoodin sidevoimavaatimuksiin kaikissa seuraamusluokissa.  

Tässä diplomityössä ehdotetaan uutta menetelmää olemassa olevien kirjahyllyrunkojen vau-
rionsietokyvyn varmistamiseksi korotusrakentamisessa. Tässä menetelmässä määrittämättö-
mästä syystä aiheutuva vaurio jaettiin kahteen osaan, olemassa olevassa rungossa tapahtuvaan 
vaurioon ja korotuskerroksessa tapahtuvaan vaurioon. Korotuskerroksessa tapahtuvan vaurion 
osalta suunnittelu toteutetaan noudattaen voimassa olevien standardien vaurionsietokyvyn var-
mistamisen menetelmiä. Olemassa olevassa rungossa sijaitsevan vaurion osalta menetelmä voisi 
mennä seuraavanlaisesti: 

- Olemassa olevan kirjahyllyrungon sidonnat tulee olla toteutettu suunnitteluajankohdan 
vallitsevilla rakennusmääräyksillä. 

- Korotuskerros suunnitellaan siirtämään uudet kuormat pois oletetulta vaurioalueelta. Tällä 
mahdollistetaan olemassa olevan rungon vaurionsietokyvyn varmuuden pysyminen en-
nallaan alkuperäiseen tilanteeseen nähden, sillä siteille ei tuoda onnettomuustilanteessa 
uusia kuormia.  

- Olemassa olevan kirjahyllyrungon kestävyys ja stabiilius varmistetaan onnettomuusmitoi-
tustilanteessa korotuskerrokselta siirtyneiden kuormitusten osalta.  

Kyseinen menetelmä vaatii vielä jatkotutkimuksia ja tarkemmat suunnittelukriteerit ennen käyt-
töönottoa. Kyseinen menetelmä on johdettu ainoastaan kirjahyllyrunkoisen rakennuksen tulok-
sista, joten laajennus muihin runkotyyppeihin vaatii uusia tutkimuksia. 
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In additional floor construction new loads are transferred to the existing frame. Because of this 

the existing frame needs to fulfil current design code’s reliability. Even though current Finnish 
design codes do not explicitly mention existing frames, it can be assumed that the robustness 
criteria are the same as for new buildings. Robustness means structure’s ability to withstand dis-
proportionate damage, or in layman’s terms, progressive collapse. 

Eurocode has two main methods to ensure structure’s robustness, the tying force prescriptive 
rules, and the alternative load path method. The tying force prescriptive rules are intended to be 
used in low- and medium-risk buildings as prescriptive method and the alternative load path 
method is intended to be used in high-risk buildings as explicit robustness design method. 

The current alternative load path method’s design guides in Finland do not mention structures 
dynamic response. One noteworthy method for dynamic response is Izzuddin’s pseudo-static re-
sponse. In pseudo-static response the dynamic response is developed from static pushover anal-
ysis by integrating the force-displacement diagram. In precast concrete structures it’s effective to 
connect pseudo-static response to the connection displacement calculation developed by Eng-
ström. By combining both methods the dynamic amplification factor would be smaller than the 
conservative guess of 2,0. With simple structure the pseudo-static response correlated with the 
dynamic calculation’s response. The numeric calculations were made with finite element method. 

In Finland the main method for low- and medium-risk buildings (maximum height of 15 stories) 
is the tying force prescriptive rules. Partly and fully precast concrete wall framed buildings that 
are designed before Eurocodes do not probably fulfill the tying force prescriptive rules in any 
consequence class.  

In this thesis a new method is proposed for designing the robustness of existing concrete wall 
framed buildings in additional floor construction. In this method the unidentified accidental action 
is divided into two cases. In the first case the accidental damage is assumed to locate in the 
additional floor frame and in the second case the accidental damage is assumed to locate in the 
existing frame. In the first case the normal robustness design is performed. In the second case 
the robustness design could be as follows: 

- The existing concrete wall framed building’s ties need to fulfil design codes requirements 
that were valid in building’s original design time.  

- The additional floor’s frame is designed to transfer the new loads away from the damaged 
area. This way, the existing frame’s ties don’t receive any new loads. The reliability of the 
existing frame’s robustness stays on the same level as originally designed. 

- The existing intact concrete wall framed building’s frame is designed to withstand new 
transferred loads from additional floor frame in accidental design situation. 

The proposed method still needs more research and defined design criteria before commis-
sioning. The proposed method is also derived from concrete wall framed building, so it needs to 
be expanded to other frame types with additional research. 
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LYHENTEET JA TERMIT 

AEM Applied element method (sovellettu elementtimenetelmä), yhdis-
telmä diskreettiä ja kontinuumia elementtimenetelmää, numeerinen 
laskentamenetelmä. 

Betoninormi Sisäasianministeriön ja myöhemmin Ympäristöministeriön julkai-
sema kansallinen betonirakenteiden suunnitteluohje. 

BES-järjestelmä BES-tutkimuksen ja suositusten pohjalta kehitetty kirjahyllyrungon 
täyselementtijärjestelmä. 

BES-tutkimus Vuonna 1970 julkaistu tutkimus betonielementtituotannon yhtenäis-
tämisestä. 

Bruttoala Kuvaa rakennuksen laajuutta. Lasketaan rakennuksen kaikkien ker-
roksien kerrostasoalojen summana. 

CEM Cohesive element method (koheesio elementtimenetelmä), kon-
tinuumi numeerinen laskentamenetelmä, jota rikastetaan koheesio-
elementeillä. 

DEM Discrete element method (diskreetti elementtimenetelmä), diskreetti 
numeerinen laskentamenetelmä. 

DoD U.S. Department of Defense (Yhdysvaltojen puolustusministeriö). 
Eurokoodi Pääasiallisesti Euroopassa käytettävä suunnitteluohje. 
FEM Finite element method (elementtimenetelmä), kontinuumi numeeri-

nen laskentamenetelmä. 
FIB Fédération international du béton – International Federation for 

Structural Concrete (Kansainvälinen betoniyhdistys). 
GSA U.S. General Services Administration (Yhdysvaltojen liittovaltion ra-

kennuksia hallinnoiva toimielin) 
ISturctE The Institution of Structural Engineers, Iso-Britanniassa toimiva ra-

kennesuunnittelun ammattijärjestö. 
Jatkuva sortuma Sortumatyyppi, jossa paikallinen sortuma etenee jatkuvana. 
Kirjahyllyrunko Kerrostalon runkotyyppi, missä on yhteen suuntaan kantava väli-

pohja, ja kantavat seinät ovat rakennuksen lyhyeen suuntaan. 
KRT Käyttörajatila 
Luotettavuusluokka Rakenteen tai sen osan luotettavuuden luokitus. 
MRT Murtorajatila 
NA National Annex, Eurokoodin kansallinen liite 
Paikallinen vaurio Rakenteen osa, jonka oletetaan sortuneen tai vaurioituneen pahasti. 
Pseudostaattinen Staattisen pushover-analyysin avulla johdettu rakenteen dynaami-

nen vaste tai kapasiteetti. 
Rakennuksen ala Rakennuksen kerrostasojen kohtisuora projektio vaakatasossa. 
RakMk Suomen rakennusmääräyskokoelma, vanha kansallinen suunnitte-

lumenetelmä Suomessa. 
RIL Suomen Rakennusinsinöörien Liitto RIL ry 
SBK Suomen Betoniteollisuuden Keskusjärjestö oy 
Seuraamusluokka Rakenteen tai sen osan vaurion seuraamusten luokitus. 
UFC Unified Facilities Criteria (Yhtenäistetty kiinteistöjen kriteerit) 
Vaurionsietokyky Rakenteen kyky vastustaa suhteettoman suurta sortumaa. 
VTT Nykyisin Teknologian tutkimuskeskus VTT Oy, ennen Valtion teknil-

linen tutkimuskeskus. 



 
 

MERKINNÄT 

Latinalaiset kirjaimet 
 

𝐴 murtovenymä 

𝐴10  murtovenymä mitattuna 10d pituisesta tangosta tämän murruttua 
𝐴𝑐 poikkileikkauksen pinta-ala 

𝐴𝑑 onnettomuuskuorma 
𝐴𝑔 plastinen tasavenymä suurimmalle voimalle 

𝐴𝑔𝑡 kokonaistasavenymän tuotannon karakteristinen arvo 

𝐴𝑖𝑛𝑡 alkuperäisen kappaleen pinta-ala 
𝐴𝑠 raudoituksen pinta-ala 
𝐴𝑠,𝑚𝑖𝑛 minimiraudoituspinta-ala 

𝐴𝑡 kokonaisvenymä murtohetkellä 

𝐴𝑤 vaakatasossa mitattu kantavan seinän pinta-ala 

𝐸𝑐𝑚 betonin kimmokerroin 

𝐸𝑑 mitoituskuorma 
𝐸𝑠 raudoitteen kimmokerroin 

𝐹 voima 

𝐹𝑑 mitoituskuorman resultantti 
𝐹𝑘,𝑠 yhden kerroksen seinän tukireaktio per metri 

𝐹𝑘,𝑣𝑝 yhden kerroksen välipohjan tukireaktio per metri 

𝐹𝑚𝑎𝑥 testikappaleen maksimi voima 

𝐹𝑡  sidevoimamenettelyn sidontavoima 
𝐹𝑡,𝑠 sidevoimamenettelyn sidontavoima 

𝐹𝑣𝑅𝑑,𝑖 vaarnatapin murtotavan 𝑖 kestävyys 

𝐺𝑘 pysyvän kuorman ominaisarvo 
𝐺𝑠 seinäelementin omapainon ominaisarvo 

𝐻 kerroksen vapaa korkeus 

𝐾 betonin kuutiolujuus 
𝐾𝐹𝐼 kuormakerroin 

𝐿 jännevälin pituus 

𝐿𝑖 siteen pituus 

𝐿0 tangon pituus ennen testiä 
𝐿𝑛 seinän nimellispituus 

𝐿𝑢 tangon pituus murtumisen jälkeen 

𝐿𝑤 seinäelementin pituus  

𝑀 momentti 
𝑀𝑦 ulokkeena toimivan elementin momenttikestävyys myödön suhteen 

𝑁 sidevoima, eli liitoksen normaalivoima 
𝑃 esijännitysvoima 
𝑃𝑓 vaurioitumisen todennäköisyys 

𝑃𝑝𝑠 pseudostaattinen kuormitus 

𝑃𝑠 staattinen kuormitus 
𝑄 kuormitusresultantti 

𝑄𝑘 muuttuvan kuorman ominaisarvo 
𝑅𝑑𝑦𝑛 mekanismin dynaaminen kestävyys 

𝑅𝑚 murtolujuus 

𝑅𝑠𝑡𝑎𝑡 mekanismin staattinen kestävyys 

𝑉 elementin pystyliitoksen voima 
𝑉𝑦 elementin pystyliitoksen leikkausvoimakapasiteetti myödön suhteen 

𝑊𝑘 ulkoisen voiman liike-energia 



 
 

𝑊𝑒 ulkoisen voiman tekemä työ 

𝑊𝑖 sisäisen voiman tekemä työ 
 
𝑎 tasapainotilan tarkka siirtymä (geometrisesti tarkka nuolikorkeus) 
𝑎𝑞𝑧 tasapainotilan yksinkertaistettu siirtymä (likimääräinen nuolikorkeus) 

𝑎𝑙 rengassiteen etäisyys rakennuksen rungon reunasta 
𝑏𝑎𝑣𝑔 ontelolaattasauman keskimääräinen leveys 

𝑏𝑚𝑖𝑑 sauman leveys elementin keskellä 
𝑏𝑣𝑝𝑒 välipohjaelementin leveys 

𝑐 pinnan karheuskerroin 

𝑐𝑑 raudoitteen reunaetäisyys 

𝑑 tangon halkaisija 

𝑒 kuormaresultantin etäisyys pystysaumasta 
𝑓𝑐𝑐 betonin puristuslujuus testissä 

𝑓𝑐𝑘 betonin puristuslujuuden ominaisarvo 

𝑓𝑐𝑑 betonin puristuslujuuden mitoitusarvo 

𝑓𝑐𝑚 betonin lieriölujuuden keskiarvo 
𝑓𝑐𝑡𝑘,0,05 betonin vetolujuuden 5 % fraktiili 

𝑓𝑐𝑡𝑘,0,95 betonin vetolujuuden 95 % fraktiili 

𝑓𝑐𝑡𝑘,𝐵𝑁 betoninormin mukainen betonin vetolujuus 

𝑓𝑐𝑡𝑚 betonin keskimääräinen vetolujuus 

𝑓𝑢𝑘  raudoitteen murtolujuuden ominaisarvo 
𝑓𝑦𝑑 raudoitteen myötölujuuden suunnitteluarvo 

𝑓𝑦𝑘 raudoitteen myötölujuuden ominaisarvo 

𝑔𝑘  tasanjakautuneen omapainon ominaisarvo 
ℎ kerroskorkeus / elementin korkeus 

ℎ𝑒 välipohjaelementin korkeus 
ℎ𝑒𝑓𝑓 sauman tehollinen korkeus 

𝑘 murto- ja myötölujuuden suhde 

𝑘𝐵𝐸𝑆 kuorman korotuskerroin 

𝑙 köysirakenteen pituus 
𝑙𝑎 etäisyys liitoksen ja päätykoukun välillä 

𝑙𝑏𝑑 ankkurointipituus myödön alussa 
𝑙𝑏,𝑚𝑖𝑛 ankkurointipituuden minimiarvo 

𝑙𝑏,𝑟𝑞𝑑  vaadittu ankkurointipituus 

𝑙𝑏,𝑡𝑜𝑡 ankkurointipituus murrossa 

𝑙𝑏,𝑡𝑜𝑡,𝑚𝑖𝑛 kokonaisankkurointipituuden minimiarvo 

𝑙𝑏,𝜏 sauman leikkauskestävyyden vaatima ankkurointipituus 

𝑙𝑡,𝑝𝑙 raudoituksen plastisen alueen pituus 

𝑚𝑒 kimmoisen osan kulmakerroin (kimmokerroin) 

𝑛𝑠 kerroksien lukumäärä 
𝑝 viivakuorma 

𝑝𝑑 viivakuorman mitoitusarvo 

𝑞 viivakuorma 

𝑞𝑘 hyötykuorman viivakuorma tai tasanjakautunut kuorma 
𝑠𝑖 siteen i sidevoiman kertymäleveys 

𝑡 seinän paksuus 

𝑢 / 𝑢𝑠 siirtymä 
𝑢𝑑  rakenteen dynaaminen siirtymä 

𝑤 liitoksen aukenema 
𝑤𝑦 liitoksen kimmoinen aukenema myödön alussa 

𝑤𝑘 liitoksen kimmoinen aukenema 



 
 

𝑤𝑢 liitoksen maksimi aukenema 

𝑧 elementin momenttivarsi 

𝑧𝑖 siteen i kuvitteellisen köysirakenteen pituus 
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1. JOHDANTO 

1.1 Tausta 

Suomen kaupungistuminen tulee olemaan tulevaisuudessakin kasvava trendi. Tälläkin 

hetkellä 14 suurimmassa kaupungissa asuu noin 70 % koko Suomen väestöstä [1, s. 

8]. Vainio on laatinut teknologian tutkimuskeskus VTT Oy:n (VTT) tutkimuksessa [1] 

kaksi skenaarioita Suomen asuntotuotantotarpeesta vuosille 2015–2040. Konservatiivi-

sessa skenaariossa asuntotarve kasvaa 25 000 asunnon verran vuodessa ja 85 % 

näistä tarvitaan kasvukeskuksiin. Kaupungistumisskenaariossa asuntotarve kasvaa 

30 000 asunnon verran vuodessa ja 95 % näistä asunnoista tarvitaan kasvukeskuksiin. 

Molempien skenaarioiden mukaan kasvukeskuksiin tarvitaan vuodessa 21 000–29 000 

uutta asuntoa. Ennusteiden mukaan Tampereen kaupungissa asuu vuoteen 2030 men-

nessä yli 250 000 asukasta [2], joten kaupungin tuleva asuntotarve tulee olemaan erit-

täin suuri.  

Yhtenä ratkaisun osana kasvavaan asuntopulaan Tampereen kaupunki ehdottaa talo-

yhtiöiden täydennysrakentamista, eli rakentamista olemassa olevan kaupungin sisällä 

hyödyntäen olemassa olevaa yhdyskuntarakennetta ja palveluverkkoa. Täydennysra-

kentaminen kattaa niin uuden rakennuksen rakentamisen, kuin olemassa olevan raken-

nuksen laajennuksen tai tilojen uusiokäytön. Tampereen kaupunki kannustaa täyden-

nysrakentamiseen kohtuullistamalla maankäyttösopimuksen kustannuksia ja alenta-

malla määräaikaisesti maavuokraa. [2] Valtio myös kannustaa hissittömien rakennus-

ten hissien rakentamista myöntämällä avustuksen hissin rakentamiskuluihin [3].  

Olemassa olevan rakennuksen laajennukset voidaan jakaa karkeasti kahteen osaan, 

rakennuksen alaa kasvattavaan ja pelkästään rakennuksen bruttoalaa kasvattavaan. 

Rakennuksen alaa ja bruttoalaa kasvattavaa on esimerkiksi olemassa olevan raken-

nuksen kylkeen rakennettava laajennus. Rakennuksen päälle rakennettava korotusker-

ros kasvattaa vain bruttoalaa ja rakennuksen ala pysyy ennallaan. Tässä diplomityössä 

on tarkoitus keskittyä vain bruttoalaa kasvattavaan laajentamiseen ja vielä tarkemmin 

korotusrakentamiseen. 

Vuosien 2001–2018 välillä Tampereella tehdyt korotusrakentamiset ovat pääasiassa 

kohdistuneet asuinrakennuksiin, joiden rakennusvuosi on vuoden 1950 jälkeen. Kysei-

sellä aikavälillä Tampereella toteutettujen korotuskerrosten alkuperäisten rakennusten 
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keskiarvoinen rakennusvuosi on ollut 1961. [4, s. 33–35] Mäkiö et al. mukaan 1950-lu-

vulla kerrostalojen runkotyyppinä on yleisesti ollut sekarunko, mutta jo 1960-luvulla 

pääasialliseksi asuinkerrostalojen runkotyypiksi on vakiintunut kirjahyllyrunko. Kyseinen 

tutkimus koskee vain Helsingin rakennuskantaa, mutta se on laajennettu koskemaan 

koko maan rakennuskantaa haastattelututkimuksien avulla. [5, s. 7–9]. Saastamoisen 

diplomityön [6] Tamperetta koskevassa 1962–1987 rakennettujen 29 kerrostalon otan-

nassa kaikki muut paitsi yksi runkotyyppi ovat olleet kirjahyllyrunkoja.  

Elementtirakentaminen yleistyi vauhdilla koko Suomessa 1960-luvulla, mutta vaillinai-

nen nostokalusto jarrutti elementtirakentamisen yleistymistä. Varsinkin 1960-luvulla kir-

jahyllyrunkoa rakennettiin yleisesti osaelementtisenä runkona, missä ulkoseinät ja osa 

väliseinistä olivat elementtejä ja porrashuone ja välipohja tehtiin paikallavaluna. [5, s. 

33–37] Tampereella tehtiin kokeiluja täyselementtitaloista ensimmäisen kerran 1961 [5, 

s. 37] ja jo 1960-luvulla välipohjia toteutettiin massiivielementeistä [6, Liite 1]. Täysele-

menttirakentaminen ja varsinkin välipohjien toteutus elementeillä yleistyi voimakkaasti 

vuonna 1970 julkaistun BES-tutkimuksen myötä. Vuosina 1971–1974 Suomessa ra-

kennettiin noin 300 kirjahyllyrunkoista asuinkerrostaloa, joiden kantavat seinät tehtiin 

elementeistä tai paikallavaluna ja välipohjana käytettiin ontelolaattaa. [5, s. 39–42] 

BES-tutkimuksen tulokset näkyvät myös selvästi Tampereen rakennuskannassa. Saas-

tamoisen diplomityön [6] liitteen 1 otannassa 1960-luvulla välipohjista noin puolet toteu-

tettiin paikallavaluna ja noin puolet massiivielementteinä, kun taasen 1970-luvun alku-

osan jälkeen yleisin välipohjien toteutustapa oli BES-tutkimuksen tuloksena vakiintunut 

ontelolaatta. 

Korotusrakentamisessa olemassa olevan rakennuksen päälle rakennetaan lisäkerrok-

sia ja yleensä uudet kuormat johdetaan olemassa olevalle rungolle. Kun olemassa ole-

van rungon kuormitukset lisääntyvät, tulee myös olemassa oleva runko suunnitella val-

litsevien säännösten mukaisesti [7, 10§]. Olemassa oleva runko tulee mitoittaa uusien 

kuormien vallitessa siten, että uusi kuormitustaso ei aiheuta rakenteen sortumista, hai-

tallisia muodonmuutoksia eikä rakenteen tai rakennukseen asennettujen laitteiden vau-

rioita. Lisäksi olemassa olevan rakennuksen on kestettävä ulkoisen syyn aiheuttama 

vaurio ilman, että vaurio tulee olemaan kohtuuttoman suuri suhteessa sen aiheuttanee-

seen tapahtumaan. [8, 117§] Toisin sanoen olemassa olevan rakennuksen vaurion-

sietokyky tulee olla riittävä. Tässä diplomityössä on tarkoitus perehtyä osa- ja täysele-

menttisten kirjahyllyrunkojen vaurionsietokyvyn varmistamiseen, kun olemassa olevan 

rakennuksen päälle rakennetaan korotuskerroksia. Diplomityö on hieman epäsuora 

jatke Porrin diplomityölle [9], missä tutkittiin paikallavaletun pilari-palkkirunkoisen asuin-

kerrostalon vaurionsietokykyä korotusrakentamisen yhteydessä. 
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1.2 Tavoitteet ja rajaus 

Diplomityön tavoitteena on tuottaa historiikki osa- ja täyselementtisen kirjahyllyrungon 

kehitysvaiheista keskittyen varsinkin elementtien liitostekniikkaan ja liitoksien side-

raudoituksiin. Olemassa olevan kirjahyllyrungon vaurionsietokykyä korotusrakentami-

sen yhteydessä on tarkoitus analysoida eurokoodin yksinkertaistetulla sidevoimame-

nettelyllä. Tämän lisäksi työssä on tarkoitus tutkia vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien 

menetelmän laskentaperiaatteita. Sidevoimamenettelyn osalta on tavoitteena tuottaa 

työkalu kirjahyllyrunkojen vaurionsietokyvyn varmistamiseksi, jota voidaan suoraan 

hyödyntää korotuskerroksien suunnittelussa. Vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien 

osalta tavoitteena on pohjustaa laskentamenetelmiä, jotta tulevaisuudessa kyseisillä 

menetelmillä voitaisiin analysoida vahvistettujen kirjahyllyrunkojen vaurionsietokykyä 

korotusrakentamisen osalta. Tämän lisäksi diplomityössä on tarkoitus ehdottaa uuden-

laista menettelytapaa vaurionsietokyvyn osoittamiseksi korotusrakentamisen osalta. 

Kyseinen menetelmä tulee kuitenkin vaatimaan lisätutkimuksia. 

Diplomityössä keskitytään vain vaurionsietokyvyn todistamiseen, eikä mahdollisiin vaa-

dittaviin vahvistustoimenpiteisiin oteta kantaa. Vaurionsietokyvyn todistamisessa kan-

tava pystyrunko oletetaan olevan valmistettu elementeistä ja välipohjan osalta tutkitaan 

sekä paikallavalettu että elementtirakenteinen välipohja. 

1.3 Diplomityön rakenne 

Diplomityön toisessa luvussa käsitellään yleisesti rakennusten vaurionsietokykyä ja 

sortumatyyppejä sekä määritellään käsitteet suhteettoman suuri sortuma ja jatkuva sor-

tuma. Kolmannessa kappaleessa selitetään menetelmät vaurionsietokyvyn todista-

miseksi eurokoodin mukaisesti sekä verrataan eri maiden valintoja vaurionsietokyvyn 

todistamisesta. Kappaleessa käydään myös läpi eurokoodin seuraamusluokkien ja 

vaurionsietokyvyn todistamisen taustoja. Vaurionsietokyvyn todistamisen menetelmistä 

käydään läpi vain tämän diplomityön osalta tärkeät menetelmät, eli sidevoimamenettely 

ja vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien menetelmä. Avainasemassa oleva rakenteen 

osalta käydään läpi vain perusperiaatteet. 

Neljännessä luvussa käsitellään kirjahyllyrungon historiikkia. Kyseisen historiikin pää-

paino on elementtien välisissä liitoksissa ja varsinkin näiden sideteräksissä. Luvun vii-

meisessä kappaleessa käsitellään asuinkerrostaloon mahdollisesti kohdistuvia ulkoisia 

syitä, mitkä voisivat aiheuttaa suhteettoman suuren sortuman kirjahyllyrungossa. 

Viidennessä luvussa toteutetaan vertailulaskelmia eri vaurionsietokyvyn varmistamisen 

menetelmien välillä. Lisäksi luvussa tutkitaan eri tavoin laskettuja ontelolaattasaumaan 
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sijoitettavien sideterästen ankkurointipituuksien eroavaisuuksia. Kuudennessa kappa-

leessa tutkitaan olemassa olevan kirjahyllyrunkoisen rakennuksen suunnitteluohjeiden 

mukaisten sidontojen riittävyyttä vaurionsietokyvyn todistamiseksi sidevoimamenette-

lyllä. Tämän lisäksi kappaleessa esitellään uusi ehdotus vaurionsietokyvyn osoittami-

sesta korotusrakentamisen osalta.  

Tutkimus toteutetaan kirjallisuustutkimuksena, jota täydennetään neljännen ja viiden-

nen kappaleen osalta laskelmilla.  
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2. ONNETTOMUUSTILANNE 

2.1 Rakennuksen vaurionsietokyky ja onnettomuustilanne 

Vaurionsietokyvyllä on monia merkityksiä tieteenalasta riippuen. Rakentamisessa vau-

rionsietokyky tarkoittaa rakenteen kestävyyttä, stabiiliutta, sitkeyttä ja osin myös turval-

lisuutta onnettomuustilanteessa. [10, s. 17] Standardi SFS-EN 1991-1-7 [11] määrittää 

vaurionsietokyvyn rakennuksen kyvyksi vastustaa erinäisistä syistä aiheutuneita seu-

rauksia vaurioitumatta alkuperäiseen syyhyn nähden suhteettoman laajasti. Syitä voi-

vat olla esimerkiksi tulipalo, räjähdys, törmäys tai inhimillisen virheen seuraus [11, s. 

20]. Suomen Rakennusinsinöörien Liiton RIL ry:n (RIL) julkaisu 201-4-2017 [10] nimit-

tää kyseisiä tilanteita selkeyden vuoksi onnettomuustilanteiksi, vaikka tuota kyseistä 

termiä ei käytetä standardissa SFS-EN 1991-1-7. Kyseinen termi on otettu käyttöön 

myös tämän diplomityön osalta. 

Maankäyttö- ja rakennuslaki [8, 117a §] velvoittaa rakennuksen rakennettavan ja suun-

niteltavan siten, että ulkoinen syy ei aiheuta suhteettoman suurta vauriota. Suomen 

lainsäädäntö ei siis suoranaisesti velvoita ottamaan huomioon rakennuksen sisäisten 

syiden aiheuttamia vaurioita. Ympäristöministeriön asetus kantavista rakenteista [7, 3 

§] mainitsee, että rakennuksen kantavia ja jäykistäviä rakenteita koskevat olennaiset 

tekniset vaatimukset täyttyvät, kun rakenteet suunnitellaan ja toteutetaan eurokoodien 

ja kansallisten liitteiden mukaisesti. Eurokoodisuunnittelussa kuitenkin huomioidaan 

määrittelemättömistä syistä aiheutuvat vauriot [11, s. 10], joten noudattamalla suunnit-

telussa ja toteutuksessa eurokoodia parannetaan myös sisäisten syiden aiheuttamien 

vaurioiden kestävyyttä [10, s. 17]. 

RIL 201-4-2017 [10] jakaa onnettomuustilanteeseen johtaneet syyt kahteen eri osaan, 

ennakoitavissa oleviin ja ennakoimattomiin. Ennakoitavissa olevia ovat esimerkiksi rä-

jähdys, törmäys, tulipalo tai maanjäristys (tilanteita, joiden kuormavaikutus ja intensi-

teetti tunnetaan) ja ennakoimattomia ovat esimerkiksi ennakoimaton räjähdys tai tör-

mäys (esimerkiksi terrorismi) tai rakenneosan kantavuuden pettäminen tai irtoaminen 

(johtuen esimerkiksi rakennusvirheestä tai perustusten painumisesta) [10, s. 17]. SFS-

EN 1991-1-7 [11] käyttää termejä määritellystä ja määrittelemättömästä syystä aiheutu-

vat onnettomuuskuormat, mutta käytännössä ne tarkoittavat samaa kuin RIL 201-4-

2017:n [10] ennakoitavissa olevasta ja ennakoimattomasta onnettomuustilanteesta ai-

heutuneet onnettomuuskuormat. 
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Standardi SFS-EN 1991-1-7 ei käsittele onnettomuustilanteita, jotka aiheuttavat ulko-

puoliset räjähdykset, sodankäynti, terrorismi, maanjäristys tai tulipalo, mutta yleinen ra-

kennuksen vaurionsietokyvyn kasvattaminen voi kasvattaa myös näiden onnettomuus-

tilanteiden kestävyyttä [11, s. 14]. Maanjäristystilanne suunnitellaan eurokoodeilla stan-

dardin SFS-EN 1998-1 mukaisesti ja tulipalotilanne betonirakenteiden osalta standar-

din SFS-EN 1992-1-2 mukaisesti.  

2.2 Suhteettoman suuri sortuma 

Suhteettoman suuri sortuma tarkoittaa vauriota, joka on erittäin suuri suhteessa alku-

peräiseen syyhyn [12, s. 7] [13]. Hyvänä esimerkkinä suhteettoman suuresta sortu-

masta on Ronan Pointissa tapahtuneen 22-kerroksisen kerrostalon nurkan sortuma. 

Kerrostalon 18. kerroksessa tapahtuneen kaasuräjähdyksen johdosta yksi kantava sei-

näelementti irtosi paikoiltaan ja tämän seurauksena yläpuoliset kerrokset sortuivat. 18. 

kerroksen alapuolella olevat kerrokset murskautuivat ylempien kerrosten sortumakuor-

masta ja täten kerrostalon yksi nurkka sortui. [13] [14, s. 9]  

 

Kuva 1. Ronan Pointin kerrostalo suhteettoman suuren sortuman jälkeen [15] 
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Kuten termissäkin lukee, on suhteettoman suuri sortuma suhteellinen käsite, eli termin 

tarkka määritys on hyvin hankalaa, jos ei tyystin mahdotonta. Shankar Nair ehdottaa 

artikkelissaan [13] suhteettoman suuren sortuman kriteeriksi, että olisiko onnettomuu-

den seurauksia voitu lieventää yksinkertaisilla rakennemuutoksilla. Tällä periaatteella 

tutkittuna Ronan Point on suhteettoman suuri sortuma, koska sortuma lähti liikentee-

seen yhden elementin irtoamisesta ja Griffiths et al. onnettomuustutkimuksen [16, s. 

63] suositusten mukaisesti sortuma olisi voitu estää yksinkertaisilla sideraudoituksilla. 

World Trade Centerin tornien sortuma ei ollut suhteettoman suuri sortuma, koska tör-

männeet lentokoneet tuhosivat laajalta alueelta kantavia rakenteita ja sortuman estämi-

seen ei ole löydetty mitään yksinkertaisia tapoja [13].  

Maankäyttö- ja rakennuslaissa kirjoitetaan suhteettoman suuresta vauriosta [8, 117a §] 

ja eurokoodissa suhteettoman suuresta sortumasta [11, s. 50]. Suhteettoman suuri sor-

tuma on suomennos englanninkielisen eurokoodin termistä disproportional collapse 

[11, s. 50–51]. Termit eivät tarkoita täysin samaa asiaa, mutta maankäyttö- ja raken-

nuslaissa määrätty suhteettoman suuren vaurion kriteeri täytetään, kun suunnittelu to-

teutetaan eurokoodin mukaisesti [7, 3 §]. 

Rakennuksen vaurionsietokyvyn voidaan todeta olevan rakennuksen kyky vastustaa 

suhteettoman suurta sortumaa.  

2.3 Jatkuva sortuma 

Jatkuvalle sortumalle on eri lähteissä hieman eri määritelmät. RIL:n julkaisun 201-4-

2017 mukaan jatkuva sortuma tarkoittaa tilannetta, jossa paikallinen vaurio etenee ra-

kenneosasta toiseen vaarantaen koko rakennuksen kestävyyden tai stabiiliuden [10, s. 

20]. Starossek määrittää jatkuvaksi sortumaksi sortumatyypin, jossa vähäinen sortuma 

jatkuu rakenneosasta toiseen, mutta sortuman ei tarvitse välttämättä vaarantaa raken-

nuksen kestävyyttä tai stabiiliutta [12, s. 7]. Kallioniemi ja Sarja määrittelevät jatkuvan 

sortuman sortumatyypiksi, jossa vaurio etenee rakenneosasta toiseen ja johon sisältyy 

huomattavan suuri henkilövahinkojen vaara [14, s. 7–8].  

Yhteenvetona jatkuvana sortumana voidaan pitää sortumatyyppiä, jossa vaurio etenee 

rakenneosasta toiseen ja mahdollisesti vaarantaa koko rakennuksen kestävyyden tai 

stabiiliuden. Jatkuva sortuma ja suhteettoman suuri sortuma sekoitetaan monesti toi-

siinsa, mutta nämä tulisi erottaa toisistaan [12, s. 7]. Suhteettoman suuri sortuma on 

yleensä myös jatkuva sortuma [12, s. 7], mutta jatkuva sortuma ei ole välttämättä suh-

teettoman suuri sortuma [13]. Esimerkiksi World Trade Centerin tornien sortuminen oli 
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jatkuva sortuma, mutta sortumatyyppiä ei voida pitää suhteettoman suurena sortumana 

suhteessa alkuvaurion aiheuttaneisiin lentokoneisiin [13]. 

Jatkuva sortuma voi tapahtua äkillisesti, tai se voi alkaa ja jatkua hitaana vaurioproses-

sina. Jatkuvan sortuman kehittyminen liittyy vahvasti alkusortuman aiheuttaneeseen ta-

pahtumaan sekä rakennuksen rakennetyyppiin ja runkomateriaaliin [10, s. 20]. Esimer-

kiksi World Trade Centerin pilvenpiirtäjien osalta alkusortuman aiheuttama tapahtuma 

oli äkillinen (lentokoneen törmäys), mutta lopullinen sortuma kehittyi hitaasti tulipalojen 

vaikutuksesta [17]. Lopullinen jatkuva sortuma oli kyllä äkillinen prosessi, mutta sen ja 

alkusortuman välillä kului merkittävästi aikaa [18].  

Analyyttisesti ilmaistuna jatkuva sortuma on tapahtuma, jossa rakennuksen kuormitus-

jakauma tai reunaehdot muuttuvat siten, että rakenneosat ylikuormittuvat ja murtuvat 

tai menettävät stabiiliutensa. Rakennus joutuu etsimään vaihtoehtoisia kuormansiirto-

reittejä löytääkseen ulkoisille kuormille ja sisäisille voimille tasapainotilan. Tämän tulok-

sena lisää rakenneosia voi murtua tai menettää stabiiliutensa ylikuormituksesta ja alku-

peräinen kuorma jakautuu vielä suuremmalle alueelle. Prosessi jatkuu niin pitkään, 

kunnes rakennus joko vähentää kuormaa sortumalla, tai rakennus saavuttaa uuden ta-

sapainotilan. [17]  

 

Kuva 2. Jatkuvan sortuman prosessi [10, s. 21]  
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2.4 Sortumatyypit ja -luokat 

Sortuma voi tapahtua monena erilaisena sortumaprosessina, joiden torjunnassa käyte-

tään monia erilaisia teorioita, suunnittelumenetelmiä ja ratkaisuja. Eri runkoratkaisut ja 

rakenteet ovat alttiita eri sortumatyypeille, joten yksi tärkeä osa suhteettoman suuren 

sortuman estämismenetelmien kehittämistä on sortumatyyppien luokittelu. Starossek 

jakaa sortumatyypit kuuteen osaan ja neljään luokkaan. Sortumatyyppejä ovat pannu-

kakku-, vetoketju-, domino-, poikkileikkaus-, labiili- ja yhdistelmäsortuma ja sortuma-

luokkia uudelleenjakautumis-, isku-, labiili- ja yhdistelmäluokka. [12, s. 7, 14–23] 

Yhtenä esimerkkinä pannukakkusortumasta toimii World Trade Centerin tornien sortu-

mat. Kyseisissä rakennuksissa paikallisen vaurion johdosta vaurion yläpuoliset kerrok-

set tippuivat vaurion alapuolisten kerrosten päälle kerryttäen liike-energiaa ja murska-

ten alempien kerroksien kantavia rakenteita. Sortuma pysähtyi vasta, kun kaikki kerrok-

set olivat sortuneet maantasolle saakka. Myös Ronan Pointin sortuma voidaan lukea 

yhdeksi pannukakkusortuman tyypiksi. Kyseisessä sortumassa koko rakennus ei sortu-

nut, mutta sortumaprosessi noudatti pannukakkusortumalle tyypillistä prosessia, eli 

vaurion yläpuoliset kerrokset murskaavat vaurion alapuolisia kerroksia. Ronan Point on 

hieman erityyppinen pannukakkusortuma siinäkin suhteessa, että vaurion yläpuoliset 

kerrokset murskasivat tippuessaan vaurion alapuolisten kerroksien vaakarakenteita ei-

vätkä pystyrakenteita. [12, s. 14–15] Rakennukset ovat yleensä herkkiä pannukak-

kusortumille. [12, s. 20] 

Vetoketjusortuma tarkoittaa sortumatyyppiä, jossa yhden rakenneosan murtuminen ai-

heuttaa muiden rakenneosien ylikuormittumisen ja murtumisen. Esimerkkinä sortuma-

tyypistä toimii Tacoma Narrowsin sillan sortuminen, missä tuulen aiheuttamien väänty-

mien johdosta yksi kaapeli katkesi ja tämän johdosta kaikki kaapelit repeytyivät irti pää-

palkista kuten vetoketjusta. [12, s. 16] Vetoketjusortumana voidaan pitää myös Kuopi-

ossa 2003 romahtanutta uimalan alakattoa. Kyseisessä alakatossa muutama ripustin-

lanka katkesi jännityskorroosion johdosta, mikä aiheutti viereisten heikentyneiden ri-

pustinlankojen ja jousiripustimien ylikuormittumisen ja jatkuvan sortuman [19]. 

Dominosortumassa rakenne käyttäytyy kuten dominopalikoita kaataessa, eli yksi ra-

kenneosa kokee jäykän kappaleen liikkeen kiertyen rakenneosan alareunan ympäri. 

Kyseisen rakenneosan yläreuna törmää seuraavaan rakenneosaan, joka kokee saman 

jäykän kappaleen liikkeen ja siirtää sortumaa eteenpäin. Alareunan ympäri tapahtuva 

kiertymä voi tapahtua myös rakenneosaan syntyvän plastisen nivelen avulla. Kyseinen 

sortuma voi tapahtua esimerkiksi rakennustelineillä, mikäli vaakasuuntainen sidonta ei 

ole riittävä. [12, s. 17–19] Pienessä mittakaavassa käytännön läheinen esimerkki on 
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myös kirjahyllyn romahtaminen sivusuunnassa, mikäli taustalla oleva jäykistävä pahvi 

poistetaan ja kirjahyllyä tönäistään sivusuunnassa. 

Poikkileikkaussortuma on kuten vetoketjusortuma, mutta murtuminen tapahtuu yhden 

rakenneosan sisällä. Esimerkkinä tästä on vaikka teräsbetonipalkin puristuspinnan 

haurasmurto taivutuksessa. Sortumatyyppi on niin lähellä vetoketjusortumaa, että ky-

seistä sortumaa voisi olla mahdollista käsitellä vetoketjusortumana. [12, s. 19–20] Ky-

seinen sortumatyyppi tuntuu väkisin keksityltä, eikä Starossek ole esittänyt kyseisellä 

sortumatyypille yhtään esimerkkiä, mikä ei olisi myös vetoketjusortuma. 

Labiilisortuma tarkoittaa sortumatyyppiä, missä jäykistävä rakenneosa, esimerkiksi vi-

noside tai muu poikittaistuenta, vaurioituu ja menettää tuentakykynsä. Aiemmin poikit-

taistuetun puristetun rakenneosan nurjahduspituus kasvaa kriittiseksi, minkä johdosta 

puristettu rakenneosa muuttuu labiiliksi, eli menettää stabiiliutensa. Sortuma voi tapah-

tua jatkuvana sortumana tai äkillisenä sortumana riippuen vaurioituneesta rakenne-

osasta. Jatkuvassa sortumassa sama prosessi jatkuu rakenneosasta toiseen, eli jäykis-

tävä rakenneosa menettää tuentakykynsä ja aiemmin poikittaistuettu puristettu raken-

neosa nurjahtaa. Mikäli yhden rakenneosan nurjahdus aiheuttaa muiden rakenneosan 

vaurion ilman stabiiliuden menetystä, on kyseessä vetoketjusortuminen. [12, s. 20–22]  

Viimeinen sortumatyyppi, eli yhdistelmäsortuma on nimensä mukaisesti yhdistelmä yllä 

olevista sortumatyypeistä. Varsinkin rakennuksissa pannukakku-, vetoketju-, domino- 

ja labiilisortumat voivat vaikuttaa yhdessä kasvattaen sortuman intensiteettiä. Esimerk-

kinä yhdistelmäsortumasta on Alfred P. Murrah Federal Building, missä pannukak-

kusortuma oli yhdistettynä dominosortumaan. Sortuma eteni pystysuunnassa pannu-

kakkusortumana kerroksesta toiseen ja vaakasuunnassa teräsbetonissa olevien jatku-

vien siteiden avulla dominosortumana. Vaakasuuntainen sortuma päättyi vasta, kun te-

räsbetonin raudoitteiden jatkuvuudessa oli katkos. [12, s. 22–23] 

Uudelleenjakautumisluokkaan kuuluvat vetoketju- ja poikkileikkaussortumat. Kyseisiä 

sortumatyyppejä yhdistää kuormien uudelleenjakautuminen vaurioituvien rakenneosien 

tai poikkileikkauksen osien johdosta. [12, s. 23] Äkillinen kuormien uudelleenjakautumi-

nen aiheuttaa impulssimaisen dynaamisen kuormituksen, mikä aikaansaa viereisen 

kantavan rakenteen vaurion ja jatkuva sortuma etenee [12, s. 16]. 

Iskuluokkaan kuuluvat pannukakku- ja dominosortumat. Kyseisillä sortumatyypeillä on 

yhteistä, että potentiaalienergia muuttuu liike-energiaksi ja kyseinen energia palaute-

taan rakenteeseen iskun muodossa. [12, s. 23] 
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Labiililuokkaan kuuluu pelkästään labiilisortuma, koska sillä ei ole selkeitä yhtäläisyyk-

siä muiden sortumatyyppien kanssa. Kyseisessä sortumassa potentiaalienergia muut-

taa myös muotoaan liike-energiaksi, mutta ei yhtä selkeästi kuin iskuluokassa. Kuten 

sortumatyypeissäkin, niin myös sortumaluokissa yhdistelmäluokka on yhdistelmä aiem-

min määritettyjä sortumaluokkia. [12, s. 23] 
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3. VAURIONSIETOKYVYN VARMISTAMINEN 

Vaurionsietokyvyn varmistamisen menetelmät voidaan jakaa neljään osaan, sidevoi-

mamenetelmään, vaihtoehtoisiin kuormansiirtoreitteihin, avainasemassa olevaan ra-

kenteeseen ja riskiarviointiin. Näiden neljän menetelmän lisäksi on ehdotettu kehitettä-

väksi todennäköisyyspohjaista lähestymistapaa, joka ottaisi tarkemmin huomioon ma-

teriaaliominaisuuksien ja kuormitusten todelliset jakaumat. [20, s. 127] Starossek on li-

säksi ehdottanut yhdeksi vaurionsietokyvyn varmistamisen menetelmäksi sortuma-alu-

een rajaamista rakenteen lohkomisella [12, s. 37–38], mutta tätä kyseistä vaatimusta ei 

ole suoraan mainittu nykyisissä standardeissa [20, s. 127]. 

Sidevoimamenetelmä perustuu yleiseen vaurionsietokyvyn kasvattamiseen, vaihtoeh-

toiset kuormansiirtoreitit ja vaurioalueen rajaus perustuvat oletetun alkuvaurion laajene-

misen estämiseen ja avainasemassa oleva rakenne perustuu alkuvaurion estämiseen. 

Sidevoimamenetelmää sanotaan myös usein epäsuoraksi menetelmäksi ja vaihtoehtoi-

sia kuormansiirtoreittejä, sekä avainasemassa olevaa rakennetta kutsutaan suoriksi 

menetelmiksi. [20, s. 127–128] [21, s. 29–30] Kyseisellä jaottelulla ajateltuna vaurioalu-

een rajausta voidaan pitää myös suorana menetelmänä.  

Riskiarvioinnissa arvioidaan rakennukseen kohdistuvia riskejä ja niiden seuraamuksia. 

Riskiarvion perusteella rakennuksen vaurionsietokyky varmistetaan yhdistelemällä suo-

ria ja epäsuoria menetelmiä sekä muita vaurionsietokyvyn varmistamiseen tarkoitettuja 

keinoja. [10, s. 35]  

Eri vaurionsietokyvyn varmistamisen menetelmät eivät anna täysin samaa varmuutta 

sortumisen suhteen. Sidevoimamenettely on tarkoitettu matalan riskitason rakennuksiin 

niin sanottuna minimivaatimuksena [20, s. 127], jolla pyritään helpottamaan kuormien 

uudelleenjakautumista [11, s. 44]. Vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien menetelmä on 

deterministinen menetelmä, jolla on tarkoitus todistaa rakenteen vaurionsietokyky de-

terministisesti poistamalla kantavia rakenteita yksitellen. Kyseinen menetelmä sopii 

myös korkeamman riskitason rakennuksille. Avainasemassa olevan rakenteen mene-

telmää on tarkoitettu käytettävän yhdessä vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien kanssa. 

Avainasemassa olevaa rakennetta käytetään, kun tiettyjen rakenneosien vaurionsieto-

kykyä ei voida varmistaa vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien menetelmällä. Kyseiset 

tunnistetut kriittiset rakenneosat suunnitellaan kestämään onnettomuuskuormat, jotta 

alkusortumaa ei voi syntyä. [20, s. 127–128] Korkeimman riskitason rakennuksille suo-
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ritetaan systemaattinen riskiarviointi, jolla määritetään tarvittavat vaurionsietokyvyn var-

mistamisen menetelmät [10, s. 34–35]. Eurokoodin tapa hallita riskitasoja seuraamus-

luokkien avulla esitellään kappaleessa 3.1. Vaurionsietokyvyn varmistamisen menetel-

mistä kirjoitetaan vain tämän diplomityön osalta olennaisista menetelmistä, eli sidevoi-

mamenettelystä, vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien menetelmästä ja avainasemassa 

olevista rakenteista. 

Korotusrakentamisessa olemassa olevan rakennuksen päälle rakennetaan lisäkerrok-

sia ja yleensä uudet kuormat johdetaan olemassa olevalle rungolle. Tämän johdosta 

olemassa olevan rungon kuormitustaso kasvaa. Tällöin olemassa oleva runko tulee 

suunnitella vallitsevien säännösten mukaisesti, eli eurokoodien ja näiden kansallisten 

liitteiden mukaisesti [7]. Tämä kyseinen vaatimus voidaan olettaa kattavan myös vauri-

onsietokyvyn varmistamisen. Olemassa olevien runkojen vaurionsietokyvyn todista-

mista ei ole suoraan vaadittu eurokoodissa tai Suomen kansallisissa liitteissä, joten ky-

seinen asia on tulkinnanvarainen. Mikäli korotuskerroksen uudet kuormitukset tuodaan 

uusien rakenteiden päälle, niin olemassa olevan rungon vaurionsietokykyä ei tarvitse 

osoittaa eurokoodilla. Mikäli suunnittelussa hyödynnetään jotain muuta suunnittelujär-

jestelmää, tulee rakennusvalvontaviranomaiselle tarvittaessa esittää, että kyseisellä 

menetelmällä saavutetaan riittävä varmuustaso [7]. 

Eurokoodi SFS-EN 1991-1-7 [11] ja ympäristöministeriön asetus eurokoodin SFS-EN 

1991-1-7:n kansallisista valinnoista [22] käsittelevät rakennukseen kohdistuvia onnetto-

muuskuormia sekä näiden suunnitteluperusteita. Kyseinen standardi ja kansallinen liite 

jakavat onnettomuustilanteet ennakoitaviin ja ennakoimattomiin. Ennakoitaviin onnetto-

muustilanteisiin esitetään kolme eri ratkaisua: riittävän vaurionsietokyvyn varmistami-

nen, kuorman estäminen tai pienentäminen ja rakenteen suunnittelu onnettomuuskuor-

mia kestäväksi. Onnettomuustilanteessa rakenteen kestävyys tarkastetaan murtorajati-

lassa käyttäen onnettomuusmitoitustilanteen kuormitusyhdistelmiä. Ennakoimattomia 

onnettomuustilanteita varten esitetään kolme eri ratkaisua: sidevoimamenettely, vaihto-

ehtoisten kuormansiirtoreittien menetelmä ja avainasemassa oleva rakenne. [11, s. 24–

28] [22] Molemmissa onnettomuustilanteissa voidaan lisäksi ajatella olevan neljäntenä 

suunnittelukeinona vaurioalueen rajaus. Standardi SFS-EN 1991-1-7 [11] liittää kysei-

sen vaurioalueen rajauksen vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien kanssa yhteen, mutta 

esimerkiksi hallirakennuksilla vaurioalueen rajaus voi toimia myös yksinään onnetto-

muustilanteen suunnitteluperiaatteena. Kuvassa 3 on esitetty ennakoitavissa olevan ja 

ennakoimattoman onnettomuustilanteen suunnitteluprosessin kulku. Näiden lisäksi 

suurimmassa riskiluokassa, eli seuraamusluokassa CC3b, tulee tehdä riskiarviointi ja 
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jokaiselle tunnistetulle sekä tunnistamattomalle riskille tulee tehdä onnettomuustilan-

teen suunnittelu kuvan 3 mukaisesti [22, s. 38]. Suomen kansallinen liite [22] antaa 

suosituksia eri menetelmien käytöstä seuraamusluokkien mukaisesti, näitä suosituksia 

on avattu enemmän kappaleessa 3.1. 

 

Kuva 3. Onnettomuustilanteen suunnitteluprosessi, perustuu lähteisiin [10][11, s. 24] 
[22]  

Vaurionsietokyvyn varmistaminen esitetään standardin SFS-EN 1991-1-7 [11] suomen-

noksessa sekavasti, minkä vuoksi kyseisestä standardista on liikkeellä hieman virheel-

lisiä tulkintoja. Esimerkiksi termi ”prescriptive rules” on suomennettu ”rakenteen yksi-

tyiskohtia koskevat säännöt”, vaikka kuvailevampi suomennos olisi esimerkiksi ”ohjaile-

vat säännöt”. Toinen esimerkki on termin ”enchanded redundancy” suomennos ”staatti-

sen määräämättömyyden hyödyntäminen”. Kuvailevampi suomennus termille ”enchan-

ded redundancy” olisi esimerkiksi ”vahvistettu redundanssi”, koska staattinen määrää-

mättömyys on vain yksi redundanssin vahvistamisen työkalu. Yhtenä esimerkkinä tul-

kintavirheestä on vuonna 2012 julkaistu Betoninormikortti 23 [23], missä sidevoimame-

nettely ja vaihtoehtoiset kuormansiirtoreitit hieman sekoitetaan toisiinsa ja sidevoima-

menettelylle vaaditaan joitakin vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien kriteereitä. Betoni-

normikortti 23 [23] vaatii esimerkiksi sidevoimamenettelyn osalta myös rakennuksen 

kokonaisvakavuutta, mikä ei ole SFS-EN 1991-1-7 kansallisen liitteen [22] vaatimus. 

Lisäksi Betoninormikortti 23:ssa [23] puhutaan virheellisesti jatkuvan sortuman estämi-
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sestä, eikä suhteettoman suuren sortuman estämisestä. Samaan menetelmien yhdistä-

miseen sortuu myös osin RIL 201-4-2017 [10] alun teoriaosuuksissa, mutta menetel-

mät erotetaan toisistaan selkeästi kirjan lopuissa osioissa. Sidevoimamenettely ja vaih-

toehtoisten kuormansiirtoreittien menetelmä ovat kyllä hyvin läheistä sukua toisilleen, 

mutta niitä ei pidä sekoittaa toisiinsa. Sidevoimamenettely on tarkoitettu pienen riskita-

son rakennuksiin ja vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien menetelmä suuren riskitason 

rakennuksiin. Tätä asiaa avataan enemmän seuraavissa kappaleissa, kun molemmat 

menetelmät esitellään. 

Starossekin [12, s. 7] maininnan mukaan eri sortumatyyppien tunnistaminen on tär-

keää, jotta vaurionsietokyvyn varmistaminen voidaan toteuttaa oikeilla menetelmillä ja 

teorioilla. Esimerkiksi kerrostalot sortuvat yleensä iskuluokan sortumana [12, s. 20] ja 

hallimaisten rakennusten voidaan päätellä sortuvan usein labiili- tai uudelleenjakautu-

misluokan sortumana. Täten kerrostalojen osalta sideteräksien jatkuvuudella on 

yleensä hyödyllinen vaikutus, koska se estää impulssin vaikutusta, ja hallirakennusten 

osalta yleensä epäedullinen vaikutus, koska kuormitus siirtyy viereisille rakenneosille. 

Valitettavasti SFS-EN 1991-1-7 [11] ei varsinaisesti vaadi määrittelemään eri rakennuk-

sien sortumatyyppejä, vaan antaa pelkästään yleisiä ohjeita vaurionsietokyvyn varmis-

tamiseen. Tätä puutetta on hieman korjattu Suomen kansallisessa liitteessä [22], missä 

esitetään eri suunnitteluohjeet kerrostaloille ja hallirakennuksille. Ohjeistus on kuitenkin 

nykyisillään puutteellinen hiemankin normaalista poikkeaville rakennuksille, eikä ole-

massa olevia rakennuksia mainita ollenkaan. 

3.1 Seuraamusluokat 

Seuraamusluokat ovat Eurokoodin tapa hallita suunnittelun luotettavuutta ja sallittua 

riskitasoa. Seuraamusluokkiin jaon kriteerinä pidetään vaurion aiheuttaman taloudellis-

ten, sosiaalisten ja ympäristövahinkojen seuraamusten vakavuutta. Seuraamusluo-

kassa CC1 seuraamusten vakavuus on pienin ja seuraamusluokassa CC3 suurin. Tä-

hän väliin jää vielä seuraamusluokka CC2, missä seuraamukset ovat keskisuuret. [10, 

s. 31–32] [24, s. 92] Seuraamusluokkiin jaossa on mahdollista käyttää kansallista valin-

taa, joten eri maiden välillä on eri tulkintoja seuraamusluokkien jaosta. Kuvassa 4 on 

esitetty Suomessa sijaitsevan rakennuksen jako eri seuraamusluokkiin standardin 

SFS-EN 1990 kansallisen liitteen mukaisesti [25, s. 23]. SFS-EN 1991-1-7 [11] listaa 

ohjeellisesti yli 15-kerroksisen kerrostalon seuraamusluokkaan CC3, mutta Suomessa 

kriteeriksi on valittu 8 kerrosta. Tästä on luultavasti poikettu, jotta vanhat Suomen ra-
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kennusmääräyskokoelman (RakMK) osan A2 [26] suunnittelijoiden vaativuusluokat be-

toni- ja teräsrakenteiden osalta ovat yhteneväisiä eurokoodien seuraamusluokkien 

kanssa. 

 

Kuva 4. Rakennuksen seuraamusluokan valinta Suomessa [25, s. 23] 

Korotusrakentamisessa voi tulla tilanne vastaan, missä entinen 8-kerroksinen CC2 

seuraamusluokkaan kuuluva rakennus korotetaan kahdella kerroksella 10-kerrok-

siseksi ja koko rakennuksen seuraamusluokka kasvaa luokkaan CC3. Tällöin myös 

olemassa olevan rungon osalta vaaditaan seuraamusluokan CC3 varmuutta. 

Seuraamusluokkiin liitetään luotettavuusluokat RC1, RC2 ja RC3. SFS-EN 1990 antaa 

luotettavuusluokille suositellut vähimmäisarvoiset luotettavuusindeksit murtorajatilassa 

(MRT), jotka on esitetty taulukossa 1. Kun noudatetaan eurokoodi-suunnittelun osavar-

muuslukuja, niin yleensä saavutetaan rakenne, joka täyttää luotettavuusluokan RC2 
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vaatimuksen. [24, s. 94,102] Riskit voidaan jakaa tietoisiin ja tiedostamattomiin riskei-

hin. Tietoisten riskien osalta sallitaan suurempia kuoleman todennäköisyyksiä, koska 

kyseisten riskien osalta ihminen on itse tehnyt päätöksensä. Tiedostamattomien riskien 

osalta todennäköisyys tulee olla mitätön, koska ihminen itse ei voi vaikuttaa riskin otta-

miseen. Luonnonvoimista aiheutuva kuoleman riski vuodessa on kertaluokaltaan 10−6, 

mikä on toiminut pohjana luotettavuusluokan RC2 luotettavuusindeksin valinnalle. [27] 

Luotettavuusindeksin määritys on esitetty yhden muuttujan osalta kuvassa 5 ja kahden 

muuttujan osalta kuvassa 6. Kuten kuvista nähdään, niin luotettavuusindeksi tarkoittaa 

standardinormaalijakauman mediaanin etäisyyttä vaurioalueesta. 

 

Kuva 5. Luotettavuusindeksi 𝜷:n määritys normaalijakaumasta yhden muuttujan suh-
teen [28, s. 53] 

 

Kuva 6. Luotettavuusindeksi 𝜷:n määritys standardinormaalijakaumasta kahden 
muuttujan suhteen [24, s. 106] 
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Luotettavuusindeksistä kaavoilla (1) ja (3) lasketut vaurion todennäköisyydet on esitetty 

myös taulukossa 1. Luotettavuusluokkien ideana on, että suuremman riskitason raken-

teella vaurion todennäköisyys tulee olla pienempi kuin pienenemmän riskitason raken-

teilla.  

  𝑃𝑓 = Φ(−𝛽) (1) 

missä 𝑃𝑓 vaurion todennäköisyys, 

𝛽 luotettavuusindeksi, 

Φ(𝑥) standardinormaalijakauman kertymäfunktio [24, s. 102] 

 

Standardinormaalijakauman kertymäfunktio lasketaan kaavan (2) integraalista.  

  
Φ(𝛽) =

1

√2𝜋
∫ exp (

−𝑥2

2
)

𝛽

−∞

𝑑𝑥 (2) 

missä Φ(𝑥) standardinormaalijakauman kertymäfunktio, 

𝛽 luotettavuusindeksi. [28, s. 22] 

 

Standardinormaalijakaumasta tiedetään se, että kertymäfunktio koko jakaumasta on 1. 

[29] Tällä tiedolla voidaan johtaa kaava (3), missä alarajan ratkaisu ei vaadi raja-arvon 

käyttämistä. Kyseisen kaavan integraali vaatii kuitenkin numeerista laskentaa esimer-

kiksi Matlabin avulla. 

  
Φ(−𝛽) = 1 −Φ(𝛽) = 1 −

1

√2𝜋
∫ exp (

−𝑥2

2
)

𝛽

−∞

𝑑𝑥 

= 1 −
1

2
−

1

√2𝜋
∫ exp (

−𝑥2

2
)

0

−𝛽

𝑑𝑥 

=
1

2
−

1

√2𝜋
∫ exp (

−𝑥2

2
)

0

−𝛽

𝑑𝑥 

(3) 

missä Φ(𝑥) standardinormaalijakauman kertymäfunktio, 

𝛽 luotettavuusindeksi. 
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 Luotettavuusindeksien suositusarvot ja vaurion todennäköisyydet murtorajati-
lassa [24, s. 94] 

 

Luotettavuus-

luokka 

1 vuoden tarkastelujakso 50 vuoden tarkastelujakso 

Luotettavuus-

indeksi 𝛽 

Vaurion toden-

näköisyys 𝑃𝑓 

Luotettavuus-

indeksi 𝛽 

Vaurion toden-

näköisyys 𝑃𝑓 

RC3 5,2 9,96 ∙ 10−8 4,3 8,54 ∙ 10−6 

RC2 4,7 1,30 ∙ 10−6 3,8 7,23 ∙ 10−5 

RC1 4,2 1,33 ∙ 10−5 3,3 4,83 ∙ 10−4 

  

Murtorajatilassa luotettavuuden tasoluokitus voidaan saada aikaiseksi käyttämällä 

kuormakerrointa 𝐾𝐹𝐼. Luotettavuusluokkaa RC2 pidetään perusluokkana, johon muiden 

luokkien luotettavuudet peilataan. Täten luotettavuusluokassa RC2 kuormakerroin 

𝐾𝐹𝐼 = 1.0. Alemmassa luotettavuusluokassa RC1 kuormakertoimesta 𝐾𝐹𝐼 otetaan 10 % 

pois ja suurimmassa luotettavuusluokassa RC3 kuormakertoimeen 𝐾𝐹𝐼 lisätään 10 %. 

[24, s. 94] Tämä kyseinen luotettavuuden tasoluokituksen tapa on valittu myös Suo-

messa käytettäväksi. Kuormakerrointa tulee käyttää vain epäedullisiin kuormiin, eikä 

kerrointa käytetä onnettomuusmitoitustilanteessa tai käyttörajatilamitoituksessa. [25, s. 

19] Onnettomuusmitoitustilanteessa rakennusten luotettavuutta hallitaan suosittamalla 

eri mitoitusmenetelmiä rakennuksen onnettomuustilanteen mitoitukseen [30].  

SFS-EN 1990 esittää käyttörajatilassa (KRT) vain RC2 luotettavuusindeksin tavoitear-

von 1 ja 50 vuoden tarkastelujaksoille. Käyttörajatilamitoituksessa ei käytetä luotetta-

vuuden tasoluokitukseen kuormakerrointa, joten käyttämällä eurokoodin ilmoittamia 

laskentamenetelmiä tulee kaikille luotettavuusluokille sama luotettavuusindeksin arvo. 

Luotettavuusindeksin tavoitearvo KRT mitoituksessa 1 vuoden tarkastelujaksolla on 

2,9, mikä vastaa vaurioitumisen todennäköisyytenä 0,0019 ja 50 vuoden tarkastelujak-

solla 1,5, mikä vastaa vaurioitumisen todennäköisyytenä 0,067. [25, 104] Huomioita-

vana kyseisissä todennäköisyyksissä on, että käyttörajatilassa vaurioksi lasketaan käy-

tettävyyden huononeminen tai kosmeettiset vauriot, kuten halkeamat. Käyttörajatilan 

tapauksessa vaurio ei tarkoita rakenteen sortumista. 

SFS-EN 1990 [24] tai SFS-EN 1991-1-7 [11] eivät anna tunnetuille onnettomuustilan-

teille tai vaurionsietokyvylle ohjeellisia luotettavuusindeksin tavoitearvoja, eikä asiaan 

ole otettu kantaa Suomen kansallisissa liitteissä [22] tai [25]. Ruotsin kansallisessa liit-

teessä onnettomuustilanteille vaaditaan yhden vuoden tarkasteluajalle luotettavuusin-
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deksiksi 3,1 (vaurioitumisen todennäköisyys 0,001) ja jatkuvalle sortumalle 2,3 (vaurioi-

tumisen todennäköisyys 0,01) [31, s. 69]. Ruotsin kansallisen liitteen englanninkieli-

sessä versiossa suhteettoman suuresta vauriosta puhutaan hieman epäselvästi jatku-

vana sortumana, mutta kontekstista voi päätellä, että ne tarkoittavat kyseisessä teks-

tissä samaa asiaa. Onnettomuustilanteen luotettavuusindeksit ovat oletetusti pienem-

piä kuin murtorajatilassa vaaditut arvot, koska onnettomuustilanne on yleisesti ottaen 

harvinainen suunnittelutilanne. 

Vaurionsietokyvyn varmistamisen osalta SFS-EN 1990 suosittelee CC2 seuraamusluo-

kan jakoa kahteen alaluokkaan CC2a ja CC2b, josta CC2b on seuraamuksiltaan vaka-

vampi. Tällä seuraamusluokkien lisäjaolla mahdollistetaan tarkempi jako käytettävien 

suunnittelumenetelmien osalta. SFS-EN 1990 mainitsee, että seuraamusluokkiin jako 

ei ole täydellinen, joten jäsenmaat saavat kansallisilla valinnoilla täydentää kyseisiä ja-

koja. [24, s. 54] 

Taulukossa 2 on esitetty eri maiden kriteerit seuraamusluokkien osalta kerrostaloille. 

Kerrostalojen oletetaan olevan toimisto-, hotelli- tai asuinrakennuksia ja rakennuksissa 

ei oleteta olevan normaalista poikkeavia kuormituksia tai suuria jännevälejä. Suomessa 

seuraamusluokka CC3 on jaettu vielä alaluokkiin CC3a ja CC3b [22], mutta monien 

maiden kansallisissa liitteissä tätä jakoa ei ole toteutettu ja esimerkiksi Tanskassa CC2 

seuraamusluokan jakoa alaluokkaan ei ole toteutettu [32]. Ruotsi ja Iso-Britannia ovat 

säilyttäneet eurokoodin seuraamusluokkajaon ennallaan, minkä vuoksi myös vaurion-

sietokyvyn osalta kyseiset maat noudattavat standardin SFS-EN 1991-1-7 ehdotuksia 

[31] [33]. Suomessa seuraamusluokka CC3 alkaa jo 8-kerroksisesta rakennuksesta 

lähtien [25], eikä 15-kerroksisesta rakennuksesta lähtien kuten eurokoodissa ehdote-

taan [11]. Vaurionsietokyvyn osalta menetelmien valinta on kuitenkin haluttu luultavasti 

pitää samana kuin eurokoodin ehdottamat, jonka takia seuraamusluokka CC3 on täyty-

nyt jakaa kahteen osaan. Tanskassa seuraamusluokkiin jako on erittäin tiukka, koska 

jo yli 12 m korkea rakennus kuuluu seuraamusluokkaan CC3 [32]. 
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 Kerrostalojen seuraamusluokkien valinta eri maiden kansallisten liitteiden ja SFS-
EN 1991-1-7 mukaan 

 

Seuraamus-

luokka 

SFS-EN 

1991-1-7 

[11] 

Suomi [22] Iso-Britan-

nia [33] 

Tanska 

[32] 

Ruotsi [31] 

CC3 CC3b Yli 15 ker-

rosta 

Yli 15 ker-

rosta 

Yli 15 ker-

rosta 

Yli 12 m 

korkeat mo-

nikerroksi-

set raken-

nukset 

Yli 15 ker-

rosta 

CC3a 9–15 ker-

rosta 

CC2 CC2b 4–15 ker-

rosta 

4–9 ker-

rosta 

4–15 ker-

rosta 

Rakennuk-

set, jotka 

eivät kuulu 

seuraamus-

luokkiin 

CC1 tai 

CC3 

4–15 ker-

rosta 

CC2a Enintään 4 

kerrosta 

Enintään 4 

maanpääl-

listä ker-

rosta tai 

korkeus 

maanpin-

nasta enin-

tään 16 m 

Enintään 4 

kerrosta 

Enintään 4 

kerrosta 

CC1 Pientalot ja 

rakennuk-

set, jossa ei 

yleensä 

oleskele ih-

misiä 

1- ja 2-ker-

roksiset ra-

kennukset 

ja raken-

nukset, 

jossa oles-

kelee har-

voin ihmisiä 

Pientalot ja 

rakennuk-

set, jossa ei 

yleensä 

oleskele ih-

misiä 

1- ja 2-ker-

roksiset ra-

kennukset, 

jossa oles-

kelee har-

voin ihmisiä 

Pientalot ja 

rakennuk-

set, jossa ei 

yleensä 

oleskele ih-

misiä 
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Koska eri maiden seuraamusluokkien kriteerit vaihtelevat hieman, niin myös vaurion-

sietokyvyn varmistamisen suositellut menetelmät vaihtelevat eri maiden välillä. Ruotsin 

[31] ja Iso-Britannian [33] kansalliset liitteet ovat täysin yhteneväisiä eurokoodin SFS-

EN 1991-1-7 kanssa [31] [33]. Suomen kansallinen liite [22] on menetelmien osalta yh-

tenevä eurokoodin SFS-EN 1991-1-7 [11] määrittämien kerrosrajojen kanssa, mutta 

menetelmiä on hieman tarkennettu. Esimerkiksi Suomessa alle 15-kerroksisten raken-

nusten osalta suositellaan sidevoimamenettelyä ja yli 15-kerroksisten rakennusten 

osalta vaaditaan riskiarviointi ja vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien menetelmää. [22] 

Tanskan kansallisessa liitteessä [32] vaatimukset ovat erittäin tiukat vaurionsietokyvyn 

varmistamisen osalta. Sidevoimamenettelystä ei ole mainintaa Tanskan kansallisessa 

liitteessä [32] ja yli 12 m korkeille rakennuksille täytyy aina tehdä riskiarviointi sekä do-

kumentoida toimenpiteet. Taulukossa 3 on esitetty standardin SFS-EN 1991-1-7 [11] ja 

Suomen [22], Iso-Britannian [33], Tanskan [32] ja Ruotsin [31] kansallisten liitteiden 

suositellut vaurionsietokyvyn varmistamisen menetelmät. 
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 Kerrostalojen vaurionsietokyvyn varmistamisen suositellut menetelmät 
 

Seuraamus-

luokka 

SFS-EN 

1991-1-7 

[11] 

Suomi [22] Iso-Britan-

nia [33] 

Tanska [32] Ruotsi [31] 

CC3 CC3b Riskiarviointi Riskiarviointi 

ja vaihtoeh-

toisten kuor-

mansiirtoreit-

tien mene-

telmä, mini-

missään 

CC3a vaati-

mukset 

Riskiarviointi Riskiarvi-

ointi, joka si-

sältää vauri-

onsietokyvyn 

varmistami-

sen doku-

mentoinnin 

ja vaihtoeh-

toisten kuor-

mansiirtoreit-

tien mene-

telmä 

Riskiarviointi 

CC3a Sidevoima-

menettely 

vaaka- ja 

pystysidon-

nalla, korote-

tut vaatimuk-

set 

CC2 CC2b Sidevoima-

menettely 

vaaka- ja 

pystysidon-

nalla tai 

vaihtoehtoi-

sen kuor-

mansiirtoreit-

tien mene-

telmä 

Sidevoima-

menettely 

vaaka- ja 

pystysidon-

nalla 

Sidevoima-

menettely 

vaaka- ja 

pystysidon-

nalla tai 

vaihtoehtoi-

sen kuor-

mansiirtoreit-

tien mene-

telmä 

Vaihtoehtois-

ten kuor-

mansiirtoreit-

tien mene-

telmä 

Sidevoima-

menettely 

vaaka- ja 

pystysidon-

nalla tai 

vaihtoehtoi-

sen kuor-

mansiirtoreit-

tien mene-

telmä 

CC2a Sidevoima-

menettely 

vaakasidon-

nalla 

Sidevoima-

menettely 

vaakasidon-

nalla 

Sidevoima-

menettely 

vaakasidon-

nalla 

Sidevoima-

menettely 

vaakasidon-

nalla 

CC1 Normaali 

MRT ja KRT 

suunnittelu 

Normaali 

MRT ja KRT 

suunnittelu 

Normaali 

MRT ja KRT 

suunnittelu 

Normaali 

MRT ja KRT 

suunnittelu 

Normaali 

MRT ja KRT 

suunnittelu 
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Suomen kansallinen liite [22] esittää hallimaisille rakennuksille erilliset ohjeet vaurion-

sietokyvyn varmistamiseksi, mutta niitä ohjeita ei ole esitetty tässä diplomityössä. 

3.2 Onnettomuusmitoitustilanne 

Eurokoodi, kuten myös suurin osa muista standardeista, noudattaa perusperiaatteena 

rajatilamitoitusta yhdistettynä kuormien ja ominaisuuksien osavarmuuslukuihin [30]. 

Tarkasteltavina rajatiloina EN 1990 määrittää murto- ja käyttörajatilan sekä näihin liitet-

tävät eri mitoitustilanteet: normaalisti vallitseva, tilapäinen, onnettomuus- ja maanjäris-

tysmitoitustilanne [24, s. 46]. Murtorajatilassa tutkitaan rakenteen kestävyyttä eri mitoi-

tustilanteissa ja käyttörajatilassa käyttömukavuutta ja estetiikkaa. Rasitusten ja ominai-

suuksien osalta käytetään jakaumien ominaisarvoja, jotka ottavat huomioon kyseisten 

arvojen esiintymisen todennäköisyyksiä ja esiintymisjaksoja. Osavarmuusluvut ottavat 

huomioon kyseisten ominaisarvojen epävarmuustekijät ja jakaumat, ja ne on määritetty 

yhdistelmänä todennäköisyyslaskentaa sekä olemassa olevia käytäntöjä. [30] Lisäksi 

käytössä on yhdistelykertoimia, jotka ottavat huomioon kuormien yhtäaikaisen esiinty-

misen todennäköisyyden ja kuorman esiintymisen ajan [34, s. 47–49]. 

Onnettomuusmitoitustilanteessa käytetään kuormille ja ominaisuuksille pienempiä osa-

varmuuslukuja kuin murtorajatilassa [24], koska mitoituksessa tavoiteltava luotettavuus 

on myös pienempi. Pienempi sallittu luotettavuusvaatimus tulee onnettomuusmitoitusti-

lanteen harvinaisuudesta ja täydellisen kuormankantokyvyn liian kalliista toteutuksesta 

[30]. Onnettomuustilanteen osavarmuusluvut ovat siis kalibroituja lukuja, joissa on 

otettu huomioon rakennuksen sortuman sosioekonomiset vaikutukset. Onnettomuusmi-

toitustilanteen kuormitusyhdistelyt lasketaan alla olevalla kaavalla (4): 

  

𝐸𝑑 =∑𝐺𝑘,𝑗
𝑗

+ 𝑃 + 𝐴𝑑 + (𝜓1,1 tai 𝜓2,1)𝑄𝑘,1 +∑𝜓2,𝑖𝑄𝑘,𝑖
𝑖

 (4) 

missä 𝐸𝑑 onnettomuusmitoitustilanteen mitoituskuorma, 

𝐺𝑘,𝑗 pysyvä kuorma, 

𝑃 esijännitysvoima,  

𝐴𝑑 onnettomuuskuorma,  

𝜓 kuorman yhdistelykerroin, 

𝑄𝑘,1 määräävä muuttuva kuorma,  

𝑄𝑘,𝑖 muut muuttuvat kuormat. [24, s. 74] 
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Mikäli määräävä muuttuva kuorma on jää-, lumi- tai tuulikuorma, niin määräävän muut-

tuvan kuorman yhdistelykertoimena käytetään 𝜓1 ja mikäli kyseessä on muu kuorma, 

niin yhdistelykertoimena käytetään 𝜓2 [25, s. 21]. 

Taulukossa 4 on esitetty eri maiden osavarmuuslukuja onnettomuusmitoitustilanteen 

osalta asuin- ja toimistotiloissa. Suomessa valitut varmuuskertoimet ovat hyvin lähellä 

SFS-EN 1990 määrittämiä ehdotusarvoja, mutta lumikuorman ja hyötykuorman var-

muuskertoimet poikkeavat hieman epävarmempaan suuntaan. Iso-Britannia käyttää 

täysin samoja osavarmuuslukuja kuin Eurokoodi ja Ruotsissa poikkeavuutta on vain lu-

mikuorman osalta. Tanskassa onnettomuusmitoitustilanteessa käytettävät osavar-

muusluvut poikkeavat merkittävästi eurokoodin ehdotusarvoista epävarmemmalle puo-

lelle. Tanskan poikkeavuus liittyy luultavasti Tanskassa valittuun pienempään luotetta-

vuuden tavoitearvoon. 

 Onnettomuusmitoitustilanteessa käytettävät yhdistelykertoimet asuin- ja toimisto-
tiloissa 

 

Kuorma SFS-

EN 

1990 

[24] 

Suomi 

[25] 

Iso-Bri-

tannia 

[36] 

Tanska 

[35]  

Ruotsi 

[31] 

Pysyvä kuorma 1,0 1,0 1,0 1,0 1,0 

Pääasialli-

nen muut-

tuva kuorma 

Lumi  0,51 0,4/0,52 0,55 0 0,3/0,4/0,63 

Jää -6 0,3 -6 -6 -6 

Tuuli 0,2 0,2 0,2 0 0,2 

Hyöty 0,5 0,3 0,5 0,2 0,5 

Lämpötila 0,5 0,5 0,5 0 0,5 

Muut muut-

tuvat kuor-

mat 

Lumi 0,21 0,2 0,25 0 0,1/0,24 

Jää -6 0 -6 -6 -6 

Tuuli 0 0 0 0 0 

Hyöty 0,3 0,3 0,3 0,2 0,3 

Lämpötila 0 0 0 0 0 

Onnettomuuskuorma 1,0 1,0 1,0 1,0 1,0 

Esijännitysvoima 1,0 1,0 1,0 1,0 1,0 
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1 Suomi, Islanti, Norja, Ruotsi tai korkeus merenpinnasta yli 1000 m. 

2 0,4 kun lumikuorma maassa on alle 2,75 kN/m² ja muulloin 0,5. 

3 0,3 kun lumikuorma maassa on väliltä 1,0–2,0 kN/m², 0,4 kun lumikuorma maassa on 

väliltä 2,0–3,0 kN/m² ja 0,6 kun lumikuorma maassa yli 3,0 kN/m². 

4 0,1 kun lumikuorma maassa on väliltä 1,0–2,0 kN/m² ja 0,2 kun lumikuorma maassa 

on yli 2,0 kN/m². 

5 Korkeus merenpinnasta yli 1000 m. 

6 Ei mainittu erikseen. 

Onnettomuuskuormien osalta SFS-EN 1991-1-7 [11] antaa vain ajoneuvon törmäyk-

sestä kohdistuvat kuormitukset ja rakennuksen sisäpuolisten räjähdysten aiheuttamat 

kuormitukset. Ajoneuvojen osalta erinäisiä kuormituksia annetaan tieliikenteen ajoneu-

vojen, haarukkatrukkien, junien, laivojen ja helikoptereiden osalta. Sisäpuolisessa rä-

jähdyksessä rakennukseen huomioitavista kuormista annetaan lisäohjeita vain maa-

kaasu- ja pölyräjähdysten osalta. [11]  

Suomessa betonirakenteiden mitoituksessa materiaalien osavarmuuslukuina käytetään 

onnettomuusmitoitustilanteessa lukua 1,0 [37, s. 15], joten mitoituksessa käytetään 

materiaalien ominaisuuksien ominaisarvoja tai 5 % fraktiileja. Tanska [38] käyttää sa-

moja osavarmuuslukuja onnettomuusmitoitustilanteen osalta kuin Suomi [37] ja Iso-Bri-

tannia [39] ja Ruotsi [31] pysyvät SFS-EN 1992-1-1 [40] ehdottamissa perusarvoissa. 

 Onnettomuusmitoitustilanteessa käytettävät materiaalin osavarmuusluvut 
 

Osavarmuusluku SFS-

EN 

1992 

[40]  

Suomi 

[37] 

Iso-Bri-

tannia 

[39]  

Tanska 

[38]  

Ruotsi 

[31] 

Betoni 𝜸𝒄 1,2 1,0 1,2 1,0 1,2 

Betoniteräs 𝜸𝒔 1,0 1,0 1,0 1,0 1,0 

Jänneteräs 𝜸𝒔 1,0 1,0 1,0 1,0 1,0 

 

Suomessa käyttöön valittujen osavarmuuslukujen vuoksi onnettomuusmitoitustilan-

teessa betonirakenteiden luotettavuus on pienempi, kuin eurokoodien määrittämä luo-

tettavuus. Iso-Britannia ja Ruotsi pitäytyvät osavarmuuslukujen osalta pääasiallisesti 
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eurokoodin ehdottamissa arvoissa, mutta Tanska menee onnettomuusmitoitustilanteen 

osavarmuuslukujen kanssa vielä pidemmälle kuin Suomi.  

3.3 Vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien eri mekanismit 

Onnettomuustilanteessa rakenteelle sallitaan suuriakin muodonmuutoksia ja voimak-

kaasti kiertyviä plastisia niveliä, kunhan vain suhteettoman suuri sortuma tulee este-

tyksi [23, s. 4]. Kantavista seinistä muodostuva runko voi muodostaa vaihtoehtoisia 

kuormansiirtoreittejä kuudella eri mekanismilla; köysi-, kalvo-, uloke-, kaari- ja palkki-

vaikutuksena sekä ripustautumalla ylempiin kerroksiin [21, s. 47]. Kuvassa 7 on esitetty 

pilari-palkkirunkoisen kerrostalon vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien mekanismeja. 

Vaikka runkotyyppi on erilainen kuin kirjahyllyrungossa, niin on kuva kuitenkin erittäin 

havainnollistava eri mekanismien yhteisvaikutuksesta.  

 

Kuva 7. Esimerkki pilari-palkkirungon kuormankantomekanismeista [41] 

Köysivaikutuksesta hyvä esimerkki on elementtivälipohjan toiminta keskituen poistuttua 

kuvan 8 mukaisesti. Loppuvaiheessa rakenteeseen on syntynyt suuria muodonmuutok-

sia ja rakenteen tasapaino saavutetaan siteisiin syntyneiden vetovoimien avulla. Alku-

vaiheessa elementtivälipohjan liitoksissa vallitsee palkkivaikutus, mutta tätä ei yleensä 

oteta mitoituksessa huomioon. Kuvan 8 c) tapauksen staattisesta tasapainotilasta saa-

daan staattisen mitoituksen sidevoimavaatimus kaavan (5) mukaisesti. Engström on 

tehnyt kaavassa jotain yksinkertaistuksia, minkä vuoksi tasapainotilan siirtymä 𝑎𝑞𝑧 ei 

vastaa täysin kuvan 8 siirtymää 𝑎. Sidevoimien osalta realistisilla köysirakenteiden pi-

tuuksilla ja liittymän aukenemisilla kaava (5) antaa kuitenkin samoja tuloksia kuin 

muissa lähteissä esitetyt kaavat. Kaavan (5) suhteellinen virhe on esitetty kuvassa 9.  
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𝑁 =

𝑄𝑙

4𝑎𝑞𝑧
=

𝑄

2√
3𝑤
𝑙

=
𝑝𝑙

2√
3𝑤
𝑙

 
(5) 

missä 𝑁 staattisen laskennan sidevoima, 

𝑄 elementin onnettomuustilanteen kuormituksien resultantti, 

𝑙 köysirakenteen pituus, 

𝑎𝑞𝑧 tasapainotilan siirtymä 
√3𝑙𝑤

2
,  

𝑤 liitoksen aukenema, 

𝑝 elementin viivakuorma [42, s. 299]. 

 

 

Kuva 8. Ontelolaataston kuormankantomekanismien vaiheet keskituen poistamisen 
jälkeen 1D-tapauksessa a) Alkuvaiheen palkkivaikutus b) Keskivaiheen yhdistetty 
palkki- ja köysivaikutus c) Lopputilan köysivaikutus [42] 
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Pythagoraan lauseella kuvan 8 tasapainotilan mekanismista saadaan johdettua tasa-

painotilan tarkaksi siirtymäksi: 

  
𝑎 =

√3𝑤(4𝑙 + 3𝑤)

2
→ 𝑤 =

2

3
(√𝑎2 + 𝑙2 − 𝑙) (6) 

missä 𝑎 tasapainotilan siirtymä, 

𝑙 köysirakenteen pituus, 

𝑤 liitoksen aukenema. 

 

Sijoittamalla kaava (6) FIB 63:n [21] kaavaan 6.11 saadaan sidevoiman geometrisesti 

tarkka kaava (7): 

  

𝑁 =
𝑄

2
√(

𝑙

𝑎
)
2

+ 1 =
𝑝𝑙

2
√(
𝑙

𝑎
)
2

+ 1 =
𝑝𝑙

2
√

4𝑙2

3𝑤(4𝑙 + 3𝑤)
+ 1 (7) 

missä 𝑁 staattisen laskennan sidevoima, 

𝑄 elementin onnettomuustilanteen kuormituksien resultantti, 

𝑝 rakenteen onnettomuustilanteen viivakuorma, 

𝑙 köysirakenteen pituus, 

𝑎 tasapainotilan siirtymä, 

𝑤 liitoksen aukenema. 

 

Kuvasta 9 nähdään, että Engströmin yksinkertainen kaava (5) antaa hyvinkin tarkkoja 

tuloksia kaavan (7) kanssa suuremmilla köysirakenteen pituuksilla ja pienillä sauman 

aukenemisen 𝑤 arvoilla. Kun sauman aukeneminen alkaa olemaan suurta tai 

köysirakenteen pituus on pieni, niin Engströmin yksinkertaistettu kaava antaa liian 

pieniä köysirakenteen sidevoiman arvoja. Toki yli 2 m jänneväleillä virhe on 

maksimissaan 10 % 0,2 m sauman aukeamisella, joten suuresta virheestä ei ole kyse. 
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Kuva 9. Engströmin yksinkertaistetun kaavan (5) sidevoiman virhe suhteessa geo-
metrisesti tarkan kaavan (7) sidevoimaan 

Betoninormikortti 23:n [23] mukaan tasapainotilan taipuma voidaan välitä väliltä 𝑎 ≈

𝐿

5
…
𝐿

4
, missä 𝐿 on pienemmän jännevälin pituus. Myös Elliot ja Jolly [43] käyttävät a:n 

arvona yksinkertaistettua lukuarvoa 0,2𝐿, joka perustuu Bakerin ja Yun [44] 1973 jul-

kaistuun tutkimukseen välipohjan ja seinän liittymästä. Kyseiset yksinkertaistetut arvot 

voivat kuitenkin olla hieman epävarmalla puolella elementtien välisten siteiden osalta, 

koska todellinen tasapainotilan siirtymä riippuu sideraudoitusten dimensioista, sijoituk-

sesta ja sitkeydestä. Jos esimerkiksi otetaan 5 m jännevälin omaava köysirakenne, niin 

tasapainotilan taipumaksi 𝑎 saadaan Suikan määrityksen mukaan 1000–1250 mm. Ky-

seinen taipuman syntyminen vaatisi kaavalla (7) laskettuna liitoksen aukenemiseksi 

𝑤 = 67–105 𝑚𝑚. Engström [42, s. 262] on saanut 10 mm ja 16 mm halkaisijaltaan ole-

ville KS40 raudoitetangoille liitosaukeamisen 𝑤:n maksimiarvoksi 30 mm ja 50 mm, jo-

ten sideteräkset murtuvat ennen tasapainotilan siirtymän saavuttamista. KS40 raudoit-

teen sitkeys- ja lujuusominaisuudet [42, A1] vastaavat Suomen A400H raudoitusta.  

Taulukossa 6 on esitetty kaavalla (7) laskettujen sidevoimien arvoja eri tasapainotilojen 

aukeamisilla laskettuina. Suunnitteluarvoilla laskettuna liitosten aukeamiset ovat vielä 

pienempiä kuin 30 mm, joten suurimmillaan yksinkertaistukset 𝐿/4 ja 𝐿/5 ovat todella 

epävarmalla puolella elementtirakentamisen osalta. 
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 Kaavalla (7) lasketut sidevoiman arvot elementin kuormitusresultantin kertoimena 
 

 Sidevoima N, jänneväli 5 m Sidevoima N, jänneväli 10 m 

𝒂 = 𝑳/𝟒 2,06𝑄 2,06𝑄 

𝒂 = 𝑳/𝟓 2,55𝑄 2,55𝑄 

𝒘 = 𝟑𝟎 𝒎𝒎 3,75𝑄 5,29𝑄 

𝑎 on tasapainotilan siirtymä, 

𝑤 on liitosaukeamisen suuruus, 

𝑄 on kuvan 8 elementin kuormitusresultantti. 

Rakennuksen poikittaiset siteet ja rengassiteet sijaitsevat elementtirakentamisessakin 

paikallavalun sisällä. Mikäli näiden siteiden osalta oletetaan, että plastisoituminen ja-

kautuu tasaisesti koko siteen matkalle ja plastisen nivelen kiertyminen tapahtuu piste-

mäisesti, niin saadaan Pythagoraan lauseella johdettua kokonaistasavenymästä riip-

puva kaava (8): 

  
𝑎 = 𝑙 ∙ √εuk

2 + 2εuk (8) 

missä 𝑎 tasapainotilan siirtymä, 

𝑙 köysirakenteen pituus, 

𝜀𝑢𝑘  sideraudoituksen kokonaistasavenymä. 

 

Kaavan (8) siirtymät eivät kuitenkaan korreloidu täysin Elliotin ja Jollyn mainitsemien 

testitulosten kanssa. Todellisuudessa paikallavalussa sijaitsevan jatkuvan siteen osalta 

plastinen nivelen syntymisessä on merkittävästi mukana palkkivaikutus ja plastisoitumi-

nen ei ole pistemäistä kuvan 10 mukaisesti. Tämän vuoksi paikallavalussa sijaitsevien 

siteiden osalta voidaan käyttää testeistä saatua tasapainotilan siirtymän a:n arvoa 0,2𝑙. 

Tämän yksinkertaistetun kaavan toteutuminen vaatii kuitenkin, että siteet ovat riittävän 

sitkeitä. Sijoittamalla kaava (8) FIB 63:n [21] kaavaan 6.11 saadaan kokonaistasaveny-

mälle varmalla puolella olevaksi minimivaatimukseksi 2 %. Tämä vaatimus toteutuu 

yleensä Suomessa käytettyjen raudoitteiden osalta, kuten kappaleessa 4.3.1 esitel-

lään. Sijoittamalla yksinkertaistettu vaatimus tasapainotilan siirtymälle kaavaan (7) saa-

daan keskitettyjen siteiden sidevoimalle kaava (9): 
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𝑁 =
𝑝𝑙

2
√(

𝑙

𝑎
)
2

+ 1 =
𝑝𝑙

2
√26 (9) 

missä 𝑁 staattisen laskennan sidevoima, 

𝑝 rakenteen onnettomuustilanteen viivakuorma, 

𝑙 köysirakenteen pituus, 

𝑎 tasapainotilan siirtymä. 

 

 

Kuva 10. Taivutusmomentin alaisten liitosten halkeilu ja muodonmuutokset a) ele-
menttien välinen sauma b) jatkuva side paikallavalussa [42] 

Paikallavalettuun välipohjaan syntyy yleensä köysivaikutuksen lisäksi myös kalvovaiku-

tus, eli välipohja muodostaa vaihtoehtoisen kuormansiirtoreitin toimimalla kokonaisuu-

tena [21, s. 40]. Nurkassa tapahtuvan alkuvaurion osalta myös elementtivälipohja voi 

ripustautua kalvovaikutuksen avulla [42, s. 9]. Kalvovaikutus voidaan yksinkertaistetusti 

ajatella olevan köysivaikutuksen laajennus 2D-tapaukseen. Paikallavaletussa rungossa 

palkkivaikutuksella on myös merkittävämpi osuus liike-energian dissipaatiossa, koska 

liitosalueella jatkuvat siteet mahdollistavat rakenteen palkkivaikutuksen vielä suurienkin 

kiertymien jälkeen [42, s. 2].  

Ulokevaikutus syntyy esimerkiksi nurkassa sijaitsevan elementin vaurioitumisen jälkeen 

alkuvaurion yläpuolisien kerroksien elementteihin. Alkuvaurion yläpuoliset elementit 

voivat toimia joko yksittäisinä ulokkeina tai yhtenä ulokkeena. Yhtenä rakenteena toimi-

misen edellytyksenä on elementtien välisten vaakaliitosten riittävä leikkauskestävyys. 

Todellisuudessa ulokkeen käyttäytyminen on näiden kahden ääripään välissä, joten ky-

seisiä tapauksia voidaan käyttää ala- ja ylärajana mitoituksessa. [42, s. 271–272] Ku-

vassa 11 on esitetty kyseiset seinäelementtien ulokkeiden mekanismit ja normaalijänni-

tysjakaumat. 
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Kuva 11. Esimerkki ulokevaikutuksen toiminnasta nurkassa sijaitsevan seinäelemen-
tin vaurioitumisen jälkeen [45] 

Nurkassa sijaitseva seinäelementin vaihtoehtoinen kuormankantomekanismi voi myös 

olla köysivaikutus tai köysi- ja ulokevaikutuksen yhdistelmä. Mekanismi riippuu ele-

menttien välisistä pystysaumojen leikkauskestävyyksistä. Taulukossa 7 on esitetty sei-

näelementin mekanismin kriteerit, jotka perustuvat kappaleessa 3.5.2 esiteltyyn ener-

giataseeseen. Seinäelementtien pystysaumassa vaikuttava leikkausvoima määritetään 

samaksi kuin elementtiin kohdistuva onnettomuusmitoitustilanteen kuormitus 𝑉 = 𝐹𝑑. 

Seinäelementin aiheuttama momentti pystysauman suhteen on 𝑀 = 𝐹𝑑 ∙ 𝑒, missä e on 

elementin kuormituksen resultantin etäisyys pystysaumasta. [42, s. 265–268] Kuvassa 

12 on esitetty seinäelementin mekanismit ja suureiden määritykset. 

 
Kuva 12. Seinäelementin mahdolliset mekanismit a) köysivaikutus b) ulokevaikutus 
[42] 
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 Ulokkeena toimivan seinäelementin mekanismien kriteerit [42, s. 268] 
 

Oletettu mekanismi Vaatimukset 

Pystyliitoksen leikkaus-

voima 𝑉 = 𝐹𝑑 

Pystyliitoksen momentti 

𝑀 = 𝐹𝑑 ∙ 𝑒 

Elastinen vaste 
𝑉 <

𝑉𝑦

2
 𝑀 <

𝑀𝑦

2
 

Köysivaikutus 
𝑉 >

𝑉𝑦

2
 𝑀 <

𝑀𝑦

2
 

Ulokevaikutus 
𝑉 <

𝑉𝑦

2
 𝑀 >

𝑀𝑦

2
 

Yhdistetty mekanismi 
𝑉 >

𝑉𝑦

2
 𝑀 >

𝑀𝑦

2
 

𝑀𝑦 on vaakasauman sideteräksen vetovoiman aikaansaama onnettomuusmitoitustilan-

teen taivutuskestävyys myödössä 𝑀𝑦 = 𝐹𝑡 ∙ 𝑧 = 𝐴𝑠 ∙ 𝑓𝑦𝑘 ∙ 𝑧, missä 𝐴𝑠 on sideteräksen 

pinta-ala, 𝑓𝑦𝑘 on sideteräksen myötölujuuden ominaisarvo ja 𝑧 on kuvan 12 mukainen 

momenttivarsi. 

𝑉𝑦 on seinäelementin pystyliitoksen onnettomuusmitoitustilanteen leikkauskapasiteetti 

myödössä. 

Palkki- ja kaarivaikutuksesta esimerkkinä toimii rakennuksen keskellä tai pitkillä sivuilla 

sijaitsevan alkuvaurion yläpuolisten seinäelementtien kuormansiirtomekanismi. Yläpuo-

liset seinät holvaavat kuormansa viereisille ehjille seinäelementeille palkki- ja kaarivai-

kutuksen avulla. [42, s. 8–9] Kuvassa 13 on esitetty esimerkki seinän kaarivaikutuk-

sesta ja välipohjan köysivaikutuksesta. 

 



35 
 

 

Kuva 13. Esimerkki ulkoseinäelementin kaarivaikutuksesta ja välipohjan köysivaiku-
tuksesta [42] 

Ripustuksen yhtenä tarkoituksena voidaan pitää vaurioituneen rakenteen sidontaa ylä-

puolisiin rakenteisiin, jotta vaurioitunut rakenne ei aiheuta sortumakuormaa muille ra-

kenteille. Toisena tarkoituksena voidaan pitää yläpuolisten rakenteiden sidontaa toi-

siinsa, jotta muut kuormankantomekanismit voivat toteutua. [42, s. 294] Ripustus voi 

toimia myös itsenäisenä kuormankantomekanismina, tai osana sitä, jos vaurion yläpuo-

lella sijaitsee jokin kuormia jakava rakenne [46, s. 84].  

Mekanismin syntymisen osalta on perusoletus, että siteinä käytettyjen raudoitusten tu-

lee ankkuroitua täysin vaaditulle mitoitusvoimalle. Tämä vaatimus pätee varsinkin vaih-

toehtoisten kuormansiirtoreittien menetelmään, missä rakennuksen vaurionsietokyky 

osoitetaan deterministisesti käyttäen hyödyksi eri kuormankantomekanismeja ja side-

raudoitukset voidaan hyödyntää murtoon saakka. Vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien 

menetelmästä on kirjoitettu enemmän kappaleessa 3.5 ja tarkemmat ankkuroinnin kri-

teerit on kirjoitettu kappaleeseen 3.7. 

3.4 Sidevoimamenettely 

Sidevoimamenettely on epäsuora suunnittelumenetelmä, jossa vaurionsietokyvyn vaa-

timukset täytetään sijoittamalla rakenteeseen jatkuvia siteitä. Menetelmä on tarkoitettu 

käytettäväksi pienen tai keskisuuren riskitason rakenteissa, koska se on luonteeltaan 

vain sitkeyttä ja kuormansiirtokykyä parantava menetelmä. Sidevoimamenettelyssä ra-

kennuksen kestävyyttä ja stabiiliutta ei osoiteta rakenneosan poiston jälkeen determi-

nistisesti. Institution of Structural Engineers:n (ISturctE) ehdotti vuonna 1968 Ronan 
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Pointin kerrostalon sortuman jälkeen sidevoimamenettelyä yhdeksi kerrostalon vaurion-

sietokyvyn varmistamisen menetelmäksi avainasemassa olevan rakenteen lisäksi. Iso-

Britannian Building (Fifth Amendment) Regulations, eli Iso-Britannian rakennusmää-

räykset, ottivatkin vuonna 1970 sidevoimamenettelyn yhdeksi vaurionsietokyvyn var-

mistamisen menetelmäksi. [47, s. 74–75] Jälkeenpäin sidevoimamenettelyä on täyden-

netty toisesta maailmansodasta saatujen kokemusten pohjalta [20]. Sidevoimamenette-

lyn sidevoimat ovat pysyneet hyvin samanlaisena ISturctE:n ehdotuksesta lähtien [48, 

s. 11]. 

Sidevoimamenettely pohjaa staattiseen laskentaan ja empiirisesti johdettuihin arvoihin. 

Staattisessa laskennassa määritetään kantavan rakenteen poistuttua syntyneen meka-

nismin tasapainotila köysivaikutuksen avulla. Menetelmässä ei oteta huomioon mitään 

kuorman dynaamisuutta, vaan mitoituksessa käytettävät kuorman arvot on johdettu 

staattisilla menetelmillä. [49] Menetelmässä ei myöskään tarkasteta koko rakennuksen 

stabiliteettia. Alkuperäisen vaurion oletetaan olevan riittävän pieni, jotta se ei vaaranna 

stabiliteettia. Menetelmässä kaikki jousto oletetaan tulevan liitoksista, joten rakenne-

osien oletetaan olevan jäykkiä muodonmuutosten osalta. [14] Kuvassa 14 on esitetty 

yksi sidevoimamenettelyn voimasuureiden määrittämisen taustalla olevista köysiraken-

teista. Mikäli valitaan arvot 𝐿 = 5 𝑚, 𝑞 = 5 𝑘𝑁/𝑚2 ja Δ = 𝐿/5 päästään SFS-EN 1991-

1-7:ssä [11] mainittuun 𝐹𝑡:n maksimiarvoon 60 𝑘𝑁/𝑚. [49] Eurokoodin taustalla olevia 

mekanismeja on avattu enemmän kappaleessa 3.4.3. Yksi hyvä esimerkki staattisella 

menetelmällä määritetyistä sidevoimista on myös 1975 julkaistu Kallioniemen ja Sarjan 

tutkimus [14], missä käsitellään jatkuvan sortuman estämistä BES-elementtirakennuk-

sissa.  

 

Kuva 14. Esimerkki sidevoimamenettelyn taustalla olevasta köysirakenteesta [49] 

SFS-EN 1991-1-7:n Suomen kansallinen liite on ottanut käyttöön kerroskorkeuden mu-

kaan kasvavan sidontavoiman 𝐹𝑡:n [22]. Tämä menetelmä on myös käytössä standar-

dissa SFS-EN 1991-1-7 muurattujen ja kevytrakenteisten rakenteiden osalta, mutta te-

räsbetonisten ja teräksisten runkorakenteiden osalta kyseistä kerroskorotusta ei ole 
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käytössä [11]. Kyseinen Suomessa käytetty sidontavoima ja sidevoimien laskenta-

kaava on esitetty ensimmäisen kerran Ronan Pointin jälkeen tehdyissä brittiläisissä be-

tonirakenteiden suunnitteluohjeissa jo vuonna 1972 [50]. 

Kuvassa 15 on esitetty sidontavoima 𝐹𝑡:n arvoja eri lähteistä. SFS-EN 1991-1-7 [11] 

muurattujen rakenteiden sidontavoima on suurempi kuin nykyään Suomessa käytetty 

SFS-EN 1991-1-7 kansallisen liitteen [22] sidontavoima. Entisissä betoninormissa [51] 

ei ollut mainittuna sidonnan kerroskorotusta, mutta vuonna 1997 julkaistu betoninormi-

kortti 23 [52] ilmoitti yli 4-kerroksisiin rakennuksiin vaadittavan korotuskertoimen 𝑘𝐵𝐸𝑆 =

1 + (𝑛𝑠 − 4) ∙ 0,1, missä 𝑛𝑠 on kerroksien lukumäärä. Kyseinen Betoninormikortti 23:n 

[52] korotuskerroin on esitetty jo 1970-luvulla BES-ohjeissa [53]. Vanhassa betoninor-

mikortti 23:ssa [52] sidontavoimalle ei ole ylärajaa, joten 18 kerroksen jälkeen se ylittää 

SFS-EN 1991-1-7 Suomen kansallisen liitteen [22] vaatimuksen ja 24 kerroksen jäl-

keen SFS-EN 1991-1-7 [11] muurattujen rakenteiden vaatimuksen.  

Suomen kansallisen liitteen [22] pienempi 𝐹𝑡:n arvo perustuu SFS-EN 1991-1-7:n [11] 

muurattujen rakenteiden perusarvoon, mutta redusoituna kertoimella 0,8. Tätä 

redusointia on perusteltu niin, että UFC:n jatkuvan sortuman suunnitteluohjeen [50] yli-

lujuuskerroin on siirretty täysin kuormapuolelle. [54] Tämä tuntuu erikoiselta peruste-

lulta, varsinkin kun otetaan huomioon 𝐹𝑡-kertoimen brittiläinen tausta. Suomeen on luul-

tavasti haluttu vain pienempi arvo käyttöön ja tähän on haettu perustelu jotain kautta. 

 

Kuva 15. Sidevoima Ft eri lähteissä 
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Sidevoimamenetelmää on kritisoitu useiden tutkijoiden toimesta sen vuoksi, että se ei 

pysty muodostamaan monella runkotyypillä vaihtoehtoista kuormansiirtoreittiä [47, s. 

75]. Joissain tapauksissa liitosten kiertymäkyky ei ole riittävä, jotta rakenteeseen voisi 

syntyä köysirakenne [20]. Tämän vuoksi esimerkiksi UFC:n julkaisuun [55] on lisätty si-

devoimamenettelyn osalta kiertymävaatimukset, joilla mahdollistetaan köysirakenteen 

syntyminen. Kyseisiä vaatimuksia ei kuitenkaan esiinny eurokoodeissa [11] tai [40]. 

Suomen kansallinen liite [22] vaatii siteiltä riittävää muodonmuutoskykyä, jotta siteet 

voivat muodostaa köysirakenteen tai muita korvaavia kuormansiirtoreittejä. Tätä vaati-

musta ei kuitenkaan ole avattu yhtään tarkemmin. Yleisesti Suomessa betonirakentei-

den osalta käytetään vain B-luokan sitkeyden omaavia raudoitteita ja raudoitteen pinta-

ala mitoitetaan vaaditulle voimalle. Tämä voi joissakin tapauksissa johtaa epävarmalla 

puolella olevaan mitoitukseen, minkä vuoksi esimerkiksi Ruotsin kansallinen liite [31, s. 

71] vaatii sidevoimamenettelyn osalta käytettävän C-luokan sitkeyden omaavia teräk-

siä. 

Li et al. yrittivät kehittää tutkimuksessa [49] parannettua versiota sidevoimamenetel-

mästä paikallavaletulle pilari-palkkirunkoiselle rakennukselle. Tutkimuksessa on toteu-

tettu joukko dynaamisia rakenneanalyysejä kyseiselle rungolle, jonka pohjalta on kehi-

tetty uudet sidevoimamenettelyn vaatimukset. Eli käytännössä runko on tutkittu vaihto-

ehtoisten kuormansiirtoreittien menetelmällä. Rakennemallissa ei ole otettu huomioon 

mitään niin sanotusti sekundäärisiä rakenteita, eli esimerkiksi välipohjat ja ulkoseinät 

on jätetty tyystin mallintamatta. Varsinkin välipohjalla on luultavasti suurikin vaikutus 

vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien syntyyn, joten tutkimus on erittäin varmalla puo-

lella. Tutkimuksessa on myös unohdettu, että sidevoimamenettely on pohjimmiltaan 

tarkoitettu pienen ja keskisuuren riskin rakennuksiin vaurionsietokykyä parantavaksi 

”Parempi kuin ei mitään” -menetelmäksi. Sidevoimamenetelmän ei ole tarkoituskaan 

kokonaan estää jatkuvan sortuman prosessia, mikäli vaurioitunut rakenneosa menettää 

kantokykynsä kokonaan. Myös Izzuddin et al. [56] ovat ehdottaneet tulevan eurokoodin 

päivityksen osalta uudenlaista menetelmää sidevoimamenetelmäksi, jossa myös kuor-

man dynaamisuus voidaan tarvittaessa ottaa huomioon.  

Sidevoimamenettelyn toimivuudesta on myös todisteita 1990-luvulta, kun IRA toteutti 

pommi-iskuja Lontoossa. Vaikka sidevoimamenettely ei ole suunniteltu terrorismia var-

ten, niin kuitenkin kyseisillä sidevoimamenettelyn vaatimuksilla suunniteltujen raken-

nusten vauriot olivat paljon pienempiä kuin rakennusten, joihin ei ollut toteutettu mitään 

vaurionsietokyvyn varmistamisen suunnittelua. [48, s. 11] 
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Vaadittavat sidonnat voidaan jakaa viiteen osaan; rakennuksen pituussuuntaisiin, poik-

kisuuntaisiin, ympärikiertäviin ja pystysuuntaisiin siteisiin ja reunaseinän sidontaan väli-

pohjaan. Yleisesti ottaen pituussuuntaisia ja poikkisuuntaisia siteitä kutsutaan yhdessä 

sisäisiksi siteiksi ja ympärikiertäviä siteitä rengassiteiksi. [21, s. 33–34] Kuvassa 16 on 

esitetty vaadittavat siteet numeroituna. Rengassiteet on merkitty numerolla 1, pituus-

suuntaiset siteet numerolla 2, poikittaiset siteet numerolla 3, reunaseinän liitos välipoh-

jaan numerolla 4 ja seinän pystysuuntaiset siteet numerolla 5. Tulevien kappaleiden 

osalta siteisiin viitataan kyseisen numeroinnin avulla. 

 

Kuva 16. Sidevoimamenettelyn vaaditut siteet elementtitalossa [21] 

Rengasside (side 1) on jatkuva rakennuksen ympäri kiertävä side, jolla mahdollistetaan 

murto- ja käyttörajatiloissa välipohjan levyvaikutuksen syntyminen [23, s. 23]. Onnetto-

muustilanteessa rengasside pitää välipohjaa yhtenäisenä, mikä mahdollistaa välipoh-

jaan syntyvän kalvorakenteen kuormanjakamisen alkuvaurion alueelta ehjille raken-

teille [21, s. 33]. Rengassiteet tulee sijoittaa mahdollisimman lähelle rakennuksen ulko-

reunaa [22, s. 39], suositeltavana maksimietäisyytenä välipohjan reunasta on 1,2 m 

[21, s. 33]. Vähintään 30 % siteistä tulee sijoittaa seinien ruudukkolinjojen viereiseen 

saumaan [22, s. 39].  

Täyselementtitalossa rakennuksen pitkittäiset siteet (side 2) sijoitetaan yleensä väli-

pohjaelementtien saumoihin [23, s. 27] ja tarvittaessa siteitä sijoitetaan myös esimer-

kiksi ontelolaatan onteloiden sisälle [21, s. 60]. Lähtökohtaisesti sidonta pyritään toteut-

tamaan pelkästään välipohjaelementtien saumoihin työsuorituksen nopeuttamiseksi. 

Ontelolaattasaumoihin sijoitetut siteet tulisi sijaita mahdollisimman keskellä ontelolaat-

taa, jotta laatan päähän ei synny haitallista tukimomenttia ja köysirakenteen syntymis-

vaiheessa sideraudoituksen oikeneminen ei aiheuta betonipeitteen rikkoutumista [57]. 
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UFC:n jatkuvan sortuman suunnitteluohje [55] ei salli välipohjan osalta sideterästen si-

joitusta elementtien saumoihin, vaan sideteräkset tulee sijoittaa pintabetoniin ja pinta-

betonin tartunta elementteihin tulee varmistaa mekaanisin kiinnikkein. Kyseinen vaati-

mus perustuu ajatukseen, että onnettomuustilanteessa välipohjan molempiin suuntiin 

raudoitettu monoliittinen pintabetoni voi muodostaa kalvorakenteen, joka estää suhteet-

toman suuren vaurion syntymisen [55]. 

Kuvissa 17 ja 18 on esitetty sideraudoituksen oikenemisen synnyttämiä vauriomuotoja. 

Ontelolaattasaumassa on suositeltavaa käyttää maksimissaan halkaisijaltaan 16 mm 

raudoitusta [23]. Tällä kriteerillä voidaan välttää liiallisten plastisten muodonmuutosten 

keskittymistä ontelolaatan ja poikittaisen sauman väliseen halkeamaan [21, s. 20]. Köy-

sirakenteen muodostumisen mahdollistamiseksi sama teräsmäärä pitää sijoittaa kysei-

sen sauman jokaiselle tukilinjalle. Sama teräsmäärä täytyy löytyä myös päätyseinän 

välipohjasaumasta.  

 

Kuva 17. Sauman lohkeaminen liian alas sijoitetusta sideraudoituksesta positiivisen 
momentin alaisuudessa [42] 

 

Kuva 18. Sauman lohkeaminen liian ylös sijoitetusta sideraudoituksesta negatiivisen 
momentin alaisuudessa [42] 

Rakennuksen poikittaiset siteet (side 3) sijoitetaan kantavien väliseinälinjojen päälle vä-

lipohjaelementtien saumaan kuten kuvassa 16 on esitetty. Kyseisellä siteellä 30 % si-

joitusvaatimus täyttyy yleensä automaattisesti, joten siteen osalta ei ole mitään lisävaa-
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timuksia. Rakennuksen poikittainen side mahdollistaa rengassiteiden kanssa välipoh-

jan levyvaikutuksen syntymisen ja onnettomuustilanteessa välipohjan kalvorakenteen 

syntymisen [23, s. 23].  

Reunaseinien sidonta välipohjaan (side 4) mahdollistaa välipohjan köysirakenteen syn-

tymisen ankkuroimalla välipohjan sidevoimat rakennuksen reunalla ulkoseinään [23, s. 

31]. Seinien pystysidonta (side 5) sitoo vaurion yläpuoliset elementit vetositeillä toi-

siinsa, jotta rakenne voi toimia kokonaisuutena ja mahdollistaa vaihtoehtoisen kuor-

mansiirtoreitin syntymisen [21, s. 34]. 

Eurokoodin standardit SFS-EN 1991-1-7 [11] ja SFS-EN 1992-1-1 [40] antavat eriävät 

tulkinnat betonikerrostalon vaurionsietokyvyn varmistamisesta sidevoimamenettelyllä. 

SFS-EN 1991-1-7 [11] tulkinnat nojaavat enemmän syntyvän köysirakenteen pituuteen 

ja SFS-EN 1992-1-1 [40] antaa sidevoimat siteiden kertymäleveyksien avulla. Suo-

messa on valittu, että vaurionsietokyky tulee osoittaa standardin SFS-EN 1991-1-7 [11] 

ja tämän kansallisen liitteen [22] avulla [58]. Seuraamusluokassa CC2 Suomen kansal-

lisen liitteen [22] kaavat perustuvat standardin SFS-EN 1992-1-1 [40] kokemusperäisiin 

sidontavoimiin. Seuraamusluokassa CC3 Suomen kansallisen liitteen [22] kaavat pe-

rustuvat standardin SFS-EN 1991-1-7 [11] muurattujen ja kevyiden levyjäykistettyjen 

rankarakenteisten runkojen laskentaan tarkoitettuihin kaavoihin. SFS-EN 1991-1-7 [11] 

muurattujen ja kevyiden levyjäykistettyjen rankarakenteisten runkojen kaavat ovat ol-

leet käytössä vuonna 2005 julkaistussa UFC:n jatkuvan sortuman suunnitteluohjeessa 

[50] kaikkien runkorakenteiden osalta [21]. Vuonna 2009 julkaistu ja 2016 päivitetty 

UFC:n jatkuvan sortuman suunnitteluohje [55] ei enää sisällytä kerrosmäärän mukaan 

nousevaa sidontavoimaa sidevoimamenettelyssä. UFC:n jatkuvan sortuman suunnitte-

luohjeen [55] sidevoimat perustuvat kullekin runkotyypille suoritettuihin testeihin ja valit-

tuihin mekanismeihin. Jatkossa kun tässä kappaleessa puhutaan kansallisesta liit-

teestä, niin tällä viitataan standardin SFS-EN 1991-1-7 Suomen kansalliseen liittee-

seen [22]. 

SFS-EN 1991-1-7 [11] antaa liitteessä A ohjeet sidevoimien mitoitukselle eri seuraa-

musluokissa. Ruotsissa ja Iso-Britanniassa sidevoimat suunnitellaan pääsääntöisesti 

SFS-EN 1991-1-7 ohjeiden mukaisesti [31] [33], mutta Suomen kansallinen liite [22] 

antaa omat ohjeet sidevoimien määritykseen. Tanskassa sidevoimamenettely ei ole 

sallittu vaurionsietokyvyn varmistamisen menetelmä [35]. Seuraavissa kappaleissa on 

esitelty kantavista seinistä koostuvan rungon sidevoimamenettelyssä vaadittavat side-

voimat eri seuraamusluokille. Vaakarakenteen omapaino on oletettu olevan yli 3,0 

kN/m² ja sisäpuoliset siteet on oletettu sijoitettavan välipohjaelementtien saumoihin. 
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Seuraavissa koontitaulukoissa on käytetty Suomen kansallisen liitteen mukaista seu-

raamusluokkajaottelua ja eri lähteiden sidevoimavaatimukset on sovitettu kyseisiin seu-

raamusluokkiin kerrosmäärän mukaan. 

3.4.1 Seuraamusluokan CC2a sidevoimat 

Standardin SFS-EN 1991-1-7 [11] liitteen A suomennoksessa puhutaan harhaanjohta-

vasti pilarirungosta ja kantavista seinistä muodostuvasta rungosta. Kyseisen standardin 

englanninkielisestä versiossa pilarirungon termi on ollut framed construction ja kanta-

vista seinistä muodostuva runko load-bearing wall construction. Load-bearing wall 

construction tarkoittaa standardin selitysosan mukaan muurattua runkoa, missä suurin 

osa pystyrakenteista on toteutettu muuraamalla, tai kevytrakenteista levyjäykistettyä 

rankaseinärunkoa [11, s. 19]. Täten havainnollisempi suomennos termille load-bearing 

wall construction olisi muurattu tai kevyt levyjäykisteinen runkorakentaminen ja termille 

framed construction olisi runkorakentaminen. SFS-EN 1991-1-7 [11] liitteen A mukai-

sesti betonisista seinistä muodostuvan rungon vaurionsietokyky tulisi määrittää framed 

constructionin sääntöjä käyttämällä. Molempien kaavojen taustaa on avattu kappa-

leessa 3.4.3. 

SFS-EN 1991-1-7 [11] määrittää sidevoimat kuormituksen ja jännevälin funktiona, joten 

kyseinen laskentatapa eroaa todella paljon muista ohjeista. Muut suunnitteluohjeet an-

tavat toistensa kanssa hyvin samanlaisia sidevoimien arvoja, paitsi rengassiteen osalta 

on hieman eroavaisuuksia eri lähteiden välillä. Yksikään lähde ei vaadi seuraamusluo-

kassa CC2a pystysidontaa. Betoninormikortti 23 [23] on esittänyt myös seuraamusluo-

kalle CC1 samat vaatimukset vaurionsietokyvyn varmistamiseen kuin CC2a seuraa-

musluokassa. Muiden suunnitteluohjeiden mukaan CC1 seuraamusluokassa vaurion-

sietokykyä ei tarvitse varmistaa, kuten kappaleessa 3.1 on jo mainittu. CC2a seuraa-

musluokassa lähes kaikkien suunnitteluohjeiden sidevoimavaatimukset ovat riippumat-

tomia köysirakenteen mekanismin pituudesta ja siteen kuormitustasosta. Kyseiset side-

voimat ovat enemmänkin kokemusperäisiä vaatimuksia, eivätkä perustu köysiraken-

teen voiman laskentaan. Taulukossa 8 on esitetty betonirunkoisen asuinkerrostalon si-

devoimavaatimukset ja taulukossa 9 SFS-EN 1991-1-7 [11] sidontavaatimukset muu-

rattujen ja kevyiden levyjäykistettyjen rankarunkoisten rakennusten osalta. 
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 Sidevoimien määrittely CC2a (maksimissaan 4-kerroksinen kerrostalo) 
 

Sidonta SFS-EN 

1991-1-7, 

A5.1 [11] 1 

SFS-EN 1991-1-7 

NA [22] 1 

SFS-EN 1992-

1-1 [40] + NA 

[37] 1 

Betoninormi-

kortti 23 [23]    

Rengasside 

(1) 

0,4(𝑔𝑘 +

𝜓𝑞𝑘)𝑠1𝐿𝑖, 

minimis-

sään 75 

kN 

max(
[

(𝑠1 + 𝑎𝑙) ∙

20
𝑘𝑁

𝑚

]

70 𝑘𝑁

) 
max(𝑠1 ∙ 10

𝑘𝑁

𝑚
70 𝑘𝑁

) 
max(

[

(𝑠1 + 𝑎𝑙) ∙

20
𝑘𝑁

𝑚

]

70 𝑘𝑁

) 

≤ 150 𝑘𝑁 

Sisäpuolinen 

side (2/3) 

0,8(𝑔𝑘 +

𝜓𝑞𝑘)𝑠2/3𝐿𝑖

, minimis-

sään 75 

kN 

𝑠2/3 ∙ 20
𝑘𝑁

𝑚
, keski-

tetyille siteille mi-

nimi 70 kN 2 

𝑠2/3 ∙ 20
𝑘𝑁

𝑚
 min(

𝑠2/3 ∙ 20
𝑘𝑁

𝑚

150 𝑘𝑁
), 

keskitetyille si-

teille minimi 70 

kN2 

Reunaseinän 

sidonta väli-

pohjaan (4) 

Sisäpuoli-

sen siteen 

ankku-

rointi 

min(𝑠4 ∙ 20
𝑘𝑁

𝑚
150 𝑘𝑁

) 𝑠4 ∙ 20
𝑘𝑁

𝑚
 min(𝑠4 ∙ 20

𝑘𝑁

𝑚
150 𝑘𝑁

) 

Pystysidonta 

(5) 

- - - - 

1 Joko seinät sidotaan välipohjaan, tai rakennukseen toteutetaan vaakasiteet. Molem-

pia ei tarvitse toteuttaa CC2a seuraamusluokassa. 

2 Minimivaatimus koskee vain keskitettyjä siteitä, eli minimivaatimus ei ole voimassa 

ontelolaattojen sidonnassa. 

𝑎𝑙 on siteen etäisyys rakennuksen ulkoreunasta. 

𝑔𝑘  on väli- / yläpohjan pysyvän kuorman ominaisarvo. 

𝐿𝑖 on siteen pituus. 

𝑞𝑘 on väli- / yläpohjan muuttuvan kuorman ominaisarvo. 

𝑠𝑖 on sidevoimien kertymäleveydet (katso kuva 19). 

𝜓 on onnettomuusmitoitustilanteen yhdistelykerroin. 
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 Sidevoimien määrittely CC2a, muuratut ja kevyet levyjäykistetyt rankarakenteiset 
rungot (maksimissaan 4-kerroksinen kerrostalo) 

 

Sidonta SFS-EN 1991-1-7, A5.2 [11] 

Rengasside 

(1) 

Vaurionsietokyky varmistetaan käyttämällä ristikkäisiä seiniä ja sito-

malla välipohja seiniin. Mitään sidevoimavaatimusta ei ole kysei-

sessä seuraamusluokassa. 
Sisäpuolinen 

side (2/3) 

Reunaseinän 

sidonta väli-

pohjaan (4) 

Pystysidonta 

(5) 

 

Sidevoimien kertymäleveydet on esitetty kuvassa 19. Rengassiteiden kertymäleveys 𝑠1 

on maksimiarvo max (𝑠1,𝑖), missä 𝑠1,𝑖 on lähimmän sisäpuolisen siteen etäisyyden puo-

likas. Pitkittäisten siteiden kertymäleveys 𝑠2 on viereisten välipohjaelementtien keskivii-

vojen välinen etäisyys. Poikittaisten siteiden kertymäleveys 𝑠3 on viereisten välipohjan 

jännevälien keskiarvo ja reunaseinän sidonta välipohjaan 𝑠4 on seinän pituus 𝐿𝑤 ja tä-

hän lisättynä mahdollinen elementtien välisten vapaan välin puolikas. 

 

Kuva 19. Sidevoimien kertymäleveydet seuraamusluokassa CC2, perustuu lähtee-
seen [22] 
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Seinän vaakasidontaa välipohjaan ei ole avattu Eurokoodeissa, mutta SFS-EN 1991-1-

7 [11] vaatii siteiltä jatkuvuutta. Tämän perusteella SFS-EN 1991-1-7 [11] vaatii side-

voimien ankkuroinnin myös reunaseiniin. Suomen kansallinen liite [22] vaatii vain reu-

naseinien sidonnan välipohjatasoon, joten väliseinien sidonnalle ei ole mitään vaati-

muksia. Kyseinen reunaseinän sidontavoima on myös yli 7,5 m jänneväleillä pienempi 

kuin siteen 2 sidevoiman vaatimus. Täten Suomen kansallisen liitteen [22] mukaisessa 

mitoituksessa sidevoima 2 ei välttämättä ankkuroidu reunaseinien osalta. Kansallisen 

liitteen [22] seinien sidonnan määritys rikkoo sidevoimamenettelyn perusajatusta sitei-

den jatkuvuudesta. 

Betoninormikortti 23:ssa [23] yhden välipohjan sidontavoima on esitetty jaettavan puo-

liksi ylä- ja alapuoliselle seinälle keskiseinien osalta ja päätyseinillä koko voima on 

otettu sekä ylä- että alapuolisella liitoksella. Päätyelementillä tämän lisäksi välipohja-

elementiltä tuleva voima täytyy ankkuroida tukena toimivalle seinäelementille samalle 

sidevoimalle kuin välipohja. Kyseisen ohjeen mukaan suunnitellut siteet täyttävät SFS-

EN 1991-1-7 [11] mainitseman siteiden jatkuvuuskriteerin, mikä ei välttämättä täyty 

Suomen kansallisen liitteen mukaisessa mitoituksessa. Kuvassa 20 on esitetty betoni-

normikortti 23:n tulkinta seinän sidonnasta seuraamusluokassa CC2. 

 

Kuva 20. Betoninormikortti 23:n seinän sidonnan periaate [23] 

3.4.2 Seuraamusluokan CC2b sidevoimat 

Kaikissa suunnitteluohjeissa on käytössä hyvin samanlaiset vaatimukset kuin seuraa-

musluokassa CC2a, mutta lisävaatimuksena on seinien pystysidonta. Kaikki muut läh-

teet määrittävät vaaditun pystysidonnan seinän onnettomuusmitoitustilanteen kuormi-

tustasosta, mutta betoninormikortti 23:ssa [23] jostain syystä pystysidevoimana käyte-

tään seinälle tulevien kuormitusten ominaisarvojen summaa. Betoninormikortti 23:n 
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[23] pystysidonnan vaatimus on suurempi tai yhtä suuri kuin muiden suunnitteluohjei-

den onnettomuusmitoitustilanteen kuorma. Taulukossa 10 on esitetty betonirunkoisen 

asuinkerrostalon sidevoimavaatimukset ja taulukossa 11 SFS-EN 1991-1-7 [11] side-

voimavaatimukset muurattujen ja kevyiden levyjäykistettyjen rankarunkoisten raken-

nusten osalta. 

 Sidevoimien määrittely CC2b (4–8-kerroksinen kerrostalo) 
 

Sidonta SFS-EN 1991-

1-7, A5.1 [11] 

SFS-EN 1991-1-7 

NA [22] 

SFS-EN 1992-

1-1 [40] + NA 

[37] 

Betoninormi-

kortti 23  [23] 

Rengas-

side (1) 

0,4(𝑔𝑘 +

𝜓𝑞𝑘)𝑠1𝐿𝑖, mini-

missään 75 kN 

max(
[

(𝑠1 + 𝑎𝑙) ∙

20
𝑘𝑁

𝑚

]

70 𝑘𝑁

) 
max(𝑠1 ∙ 10

𝑘𝑁

𝑚
70 𝑘𝑁

) 
max(

[

(𝑠1 + 𝑎𝑙) ∙

20
𝑘𝑁

𝑚

]

70 𝑘𝑁

) 

≤ 150 𝑘𝑁 

Sisäpuoli-

nen side 

(2/3) 

0,8(𝑔𝑘 +

𝜓𝑞𝑘)𝑠2/3𝐿𝑖, mi-

nimissään 75 

kN 

𝑠2/3 ∙ 20
𝑘𝑁

𝑚
, keski-

tetyille siteille mi-

nimi 70 kN1 

𝑠2/3 ∙ 20
𝑘𝑁

𝑚
 min(

𝑠2/3 ∙ 20
𝑘𝑁

𝑚

150 𝑘𝑁
), 

keskitetyille si-

teille minimi 70 

kN1 

Reunasei-

nän si-

donta vä-

lipohjaan 

(4) 

Sisäpuolisen 

siteen ankku-

rointi 

min(𝑠4 ∙ 20
𝑘𝑁

𝑚
150 𝑘𝑁

) 𝑠4 ∙ 20
𝑘𝑁

𝑚
 min(𝑠4 ∙ 20

𝑘𝑁

𝑚
150 𝑘𝑁

) 

Pys-

tysidonta 

(5) 

𝐸𝑑 𝐸𝑑 𝐸𝑑 𝐺𝑠 + 𝐺𝑘 + 𝑄𝑘 

1 Minimivaatimus koskee vain keskitettyjä siteitä, eli minimivaatimus ei ole voimassa 

ontelolaattojen sidonnassa. 

𝑎𝑙 on siteen etäisyys rakennuksen ulkoreunasta. 

𝐸𝑑 on kaavan (4) mukainen seinälle tuleva onnettomuusmitoitustilanteen kuormitus sei-

nän yläpuolisesta välipohjasta ja seinän omapainosta. 

𝐺𝑘 on yhdeltä kerrokselta seinäelementille tuleva pysyvä kuorma.  

𝑔𝑘  on väli- / yläpohjan pysyvän kuorman ominaisarvo. 
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𝐺𝑠 on seinäelementin omapaino. 

𝐿𝑖 on siteen pituus. 

𝑄𝑘 on yhdeltä kerrokselta seinäelementille tulevan muuttuva kuorma.  

𝑞𝑘 on väli- / yläpohjan muuttuvan kuorman ominaisarvo. 

𝑠𝑖 on sidevoimien kertymäleveydet (katso kuva 19). 

𝜓 on onnettomuusmitoitustilanteen yhdistelykerroin. 

Reunaseinän välipohjan sidonnan osalta voidaan noudattaa kappaleessa 3.4.1 esitet-

tyjä ohjeita. 

 Sidevoimien määrittely CC2b, muuratut ja kevyet levyjäykistetyt rankarungot (4–
8-kerroksinen kerrostalo) 

 

Sidonta SFS-EN 1991-1-7, A5.2 [11] 1 

Rengasside 

(1) 

min (
4𝑛𝑠[𝑘𝑁] + 20 𝑘𝑁

60 𝑘𝑁
)  

Sisäpuolinen 

side (2/3) 
max (

𝐹𝑡,𝑠

𝐹𝑡,𝑠
𝑝𝑑

7,5

𝑧𝑠

5

) ∙ 𝑠2/3   

Reunaseinän 

sidonta väli-

pohjaan (4) 

Sisäpuolisten siteiden ankkurointi. 

Pystysidonta 

(5) 

max (
34𝐴𝑤

8000
(
ℎ

𝑡
)
2

, 100
𝑘𝑁

𝑚
∙ 𝐿𝑤  )  

𝐴𝑤 on vaakatasossa mitattu kantavan seinän poikkileikkauspinta-ala neliömillimetreinä.  

𝐹𝑡,𝑠 = min(60,20 + 4𝑛𝑠) 𝑘𝑁/𝑚. 

ℎ on kerroskorkeus metreinä. 

𝐿𝑤 on seinäelementin pituus. 

𝑛𝑠 on kerroksien lukumäärä. 

𝑝𝑑 on laatan tukireaktio per metri onnettomuustilanteessa laskettuna kaavalla (4). 

𝑠𝑖 on sidevoimien kertymäleveydet (katso kuva 23). 

𝑡 on seinän paksuus metreinä. 

𝑧𝑠 on minimi arvoista 5 x kerroksen vapaa korkeus ja suurin kantavien rakenneosien 

keskiviivojen välinen etäisyys. 
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3.4.3 Seuraamusluokan CC3a sidevoimat 

Seuraamusluokassa CC3a Suomen kansallinen liite [22] ja betoninormikortti 23 [23] 

määrittävät sisäisten siteiden vaatimukset samaan tapaan kuin standardi SFS-EN 

1991-1-7 [11] muuratuille ja kevytrakenteisille rungoille. Erona on vain se, että köysira-

kenteen mekanismin pituus 𝑧𝑖 määritetään hieman eri lailla ja voima 𝐹𝑡 eroaa standar-

din SFS-EN 1991-1-7 [11] arvosta. Voiman 𝐹𝑡 poikkeavuutta on avattu enemmän kap-

paleessa 3.4. 

SFS-EN 1991-1-7 [11] sidevoima perustuu pilari-palkkirunkoisen rakennuksen kahteen 

suuntaan sidottuun mekanismiin. Sidevoimat saadaan olettamalla syntyväksi köysivoi-

maksi 0,8 poistettavan pilarin resultanttikuormasta kuvan 21 mukaisesti. [59] Kyseinen 

kaava ei ole esiintynyt betonirakenteiden osalta aiemmin muissa suunnittelustandar-

deissa. SFS-EN 1991-1-7 kansallisen liitteen [22] sidevoiman laskenta perustuu yk-

siaukkoisen välipohjalaatan toimintaan köysirakenteena tasanjakautuneen kuormituk-

sen alaisuudessa kuvan 22 mukaisesti [54]. UFC jatkuvan sortuman suunnitteluohjeen 

[50] mukaan kyseinen sidontavoiman laskentakaava on esiintynyt jo vuoden 1977 britti-

läisessä betonirakenteiden suunnitteluohjeessa CP110 [60]. Kyseisessä kaavassa alla 

olevat kertoimet 7,5 ja 5 ovat skaalauskertoimia, joilla 𝐹𝑡:n suuruutta skaalataan lineaa-

risesti vastaamaan laskettavan rakenteen kuormitustasoa ja jännevälin pituutta. Kuor-

makertoimen 𝐹𝑡:n arvot on laskettu alun perin kuorman arvolla 7,2 kN/m² ja jännevälillä 

5 m, jolloin päädytään 60 kN/m arvoon. [50] SFS-EN 1992-1-1 [40] ei määritä seuraa-

musluokalle CC3a mitään lisäkriteereitä, vaan määritettävät sidevoimat ovat vieläkin 

riippumattomia köysirakenteen mekanismin pituudesta ja siteen kuormitustasosta.  

 

Kuva 21. SFS-EN 1991-1-7 runkorakenteiden sidonnan tausta [59] 
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Kuva 22. Suomen kansallisen liitteen sidonnan tausta [50] 

Taulukossa 12 on esitetty betonirunkoisen asuinkerrostalon sidevoimavaatimukset ja 

taulukossa 13 SFS-EN 1991-1-7 [11] sidevoimavaatimukset muurattujen ja kevyiden 

levyjäykistettyjen rankarunkoisten rakennusten osalta. Kansallisen liitteen [22] ja beto-

ninormikortti 23:n [23] kaavojen ulkoasut on muokattu vastaamaan taulukon 13 sidevoi-

mien ulkoasua.  
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 Sidevoimien määrittely CC3a (9–15-kerroksinen kerrostalo) 
 

Sidonta SFS-EN 1991-

1-7, A5.1 [11] 

SFS-EN 1991-1-

7 NA [22] 

SFS-EN 1992-

1-1 [40] + NA 

[37] 

Betoninormi-

kortti 23 [23] 

Rengas-

side (1) 

0,4(𝑔𝑘 +

𝜓𝑞𝑘)𝑠1𝐿𝑖, mini-

missään 75 kN 

max(
𝐹𝑡

𝐹𝑡
𝑝𝑑

7,5

𝑧1

5

) ∙

(𝑠1 + 𝑎𝑙) 
1 

max(𝑠1 ∙ 10
𝑘𝑁

𝑚
70 𝑘𝑁

) max(

𝐹𝑡

𝐹𝑡
𝑝𝑑

7,5

𝑧1

5

70 𝑘𝑁

) ∙

(𝑠1 + 𝑎𝑙) 
1 

Sisäpuoli-

nen side 

(2/3) 

0,8(𝑔𝑘 +

𝜓𝑞𝑘)𝑠2/3𝐿𝑖, mi-

nimissään 75 

kN 

max(
𝐹𝑡

𝐹𝑡
𝑝𝑑

7,5

𝑧2/3

5

) ∙

𝑠2/3 
1 

𝑠2/3 ∙ 20
𝑘𝑁

𝑚
 max(

𝐹𝑡

𝐹𝑡
𝑝𝑑

7,5

𝑧2/3

5

) ∙

𝑠2/3 
1 

Reunasei-

nän si-

donta väli-

pohjaan (4) 

Sisäpuolisen 

siteen ankku-

rointi. 

min(
𝐹𝑡

ℎ

2,5 𝑚
2𝐹𝑡

)

∙ 𝑠4 

𝑠4 ∙ 20
𝑘𝑁

𝑚
 

min(
𝐹𝑡

ℎ

2,5 𝑚
2Ft

)

∙ 𝑠4 ≤ 150 𝑘𝑁 

Pys-

tysidonta 

(5) 

𝐸𝑑 𝐸𝑑 𝐸𝑑 𝐺𝑠 + 𝐺𝑘 +𝑄𝑘 

1 Ulkonäköä muokattu vastaamaan SFS-EN 1991-1-7 [11] muurattujen rakenteiden 

kaavaa. 

𝑎𝑙 on siteen etäisyys rakennuksen ulkoreunasta. 

𝐸𝑑 on kaavan (4) mukainen seinälle tuleva onnettomuusmitoitustilanteen kuormitus sei-

nän yläpuolisesta välipohjasta ja seinän omapainosta. 

𝐹𝑡 = min (48 
𝑘𝑁

𝑚
, 16 + 2,1𝑛𝑠).  

𝐺𝑘 on yhdeltä kerrokselta seinäelementille tulevan pysyvä kuorma.  

𝑔𝑘  on väli- / yläpohjan pysyvän kuorman ominaisarvo. 

𝐺𝑠 on seinäelementin omapaino. 

ℎ on kerroskorkeus. 

𝑛𝑠 on kerrosten lukumäärä. 

𝑝𝑑 on väli- / yläpohjan tukireaktio per metri onnettomuustilanteessa laskettuna kaavalla 

(4). 



51 
 

𝑄𝑘 on yhdeltä kerrokselta seinäelementille tulevan muuttuva kuorma.  

𝑞𝑘 on väli- / yläpohjan muuttuvan kuorman ominaisarvo. 

𝑠𝑖 on sidevoimien kertymäleveydet (katso kuva 23). 

𝑧𝑖 on köysirakenteen teoreettinen pituus (katso kuva 23) 

𝜓 on onnettomuusmitoitustilanteen yhdistelykerroin. 

 Sidevoimien määrittely CC3a, muuratut ja kevyet levyjäykistetyt rankarungot (9–
15-kerroksinen kerrostalo) 

 

Sidonta SFS-EN 1991-1-7, A5.2 [11] 1 

Rengasside 

(1) 

min (
4𝑛𝑠[𝑘𝑁] + 20 𝑘𝑁

60 𝑘𝑁
)  

Sisäpuolinen 

side (2/3) 
max (

𝐹𝑡,𝑠

𝐹𝑡,𝑠
𝑝𝑑

7,5

𝑧𝑠

5

) ∙ 𝑠2/3   

Reunaseinän 

sidonta väli-

pohjaan (4) 

Sisäpuolisten siteiden ankkurointi. 

Pystysidonta 

(5) 

max (
34𝐴𝑤

8000
(
ℎ

𝑡
)
2

, 100
𝑘𝑁

𝑚
∙ 𝐿𝑤  )  

𝐴𝑤 on vaakatasossa mitattu kantavan seinän poikkileikkauspinta-ala neliömillimetreinä.  

𝐹𝑡,𝑠 = min(60,20 + 4𝑛𝑠) 𝑘𝑁/𝑚. 

ℎ on kerroskorkeus metreinä. 

𝐿𝑤 on seinäelementin pituus. 

𝑛𝑠 on kerroksien lukumäärä. 

𝑝𝑑 on laatan tukireaktio per metri onnettomuustilanteessa laskettuna kaavalla (4). 

𝑠𝑖 on sidevoimien kertymäleveydet (katso kuva 23). 

𝑡 on seinän paksuus metreinä. 

𝑧𝑠 on minimi arvoista 5 x kerroksen vapaa korkeus ja suurin kantavien rakenneosien 

keskiviivojen välinen etäisyys. 

Sidevoimien kertymäleveyksiä 𝑠𝑖 ja köysirakenteen nimellispituuksia 𝑧𝑖 on esitetty ku-

vassa 23. Sidevoimien kertymäleveydet 𝑠𝑖 ovat samat kuin seuraamusluokassa CC2a 
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ja CC2b. Siteen 1 osalta täytyy tutkia kaksi eri tapausta päädyn sivun kertymäleveyk-

sien ja köysirakenteen nimellispituuksien avulla. Päädyssä sijaitsevan siteen 1 ja siteen 

3 osalta köysirakenteen nimellispituutena käytetään seinän nimellispituuden puolikasta. 

Pitkällä sivulla sijaitsevan siteen 1 ja siteen 2 osalta köysirakenteen nimellispituutena 

käytetään rungon välipohjan suurinta jänneväliä. 

 

Kuva 23. Sidevoimien kertymäleveydet ja köysirakenteiden nimellispituudet seuraa-
musluokassa CC3, perustuu lähteeseen [22] 

Seinän nimellispituus 𝐿𝑛 tarkoittaa kuviteltua poistettua seinää, joka rajoittuu poikittai-

siin seiniin. Maksimissaan nimellispituuden arvo on 2,25ℎ, missä ℎ on kerroskorkeus. 

[22, s. 44] Suomen kansallinen liite [22] ei esitä mitään vaatimuksia poikittaisen seinän 

tai vahvistusrakenteen jäykkyydelle tai kestävyydelle. Vuoden 2005 UFC:n jatkuvan 

sortuman suunnitteluohje [50] määrittää maksimissan 1 m levyiselle seinän vahvistuk-

selle poikittaiseksi kuormankestovaatimuksen 1,5𝐹𝑡 ja seinälle, jonka neliökuorma on 

minimissään 1 kN/m², poikittaiseksi kuormankestovaatimukseksi 0,5𝐹𝑡. Kyseisten poi-

kittaisten rakenteiden liitoksien tulee sitoa voimat myös vedossa [50]. Suomen kansalli-

sen liitteen sidevoimamenetelmän kaavojen tausta on perusteltu kyseisen UFC:n jatku-

van sortuman suunnitteluohjeen [50] avulla [54], joten kyseisiä kaavoja voidaan tarvitta-

essa käyttää myös Suomessa. Kuvassa 24 on esitetty seinän nimellispituuden määräy-

tyminen. 



53 
 

 

Kuva 24. Seinän nimellispituuden määräytyminen 

Seuraamusluokassa CC3a kansallisen liitteen [22] reunaseinän sidonnassa välipoh-

jaan voidaan noudattaa kappaleen 3.4.1 periaatteita, mutta sidontavoimina käytetään 

taulukon 12 arvoja. Suomen kansallisen liitteen [22] reunaseinän sidontavoiman määri-

tyksessä on lähtökohtaisesti samoja ongelmia kuin CC2 seuraamusluokassa, eli seinän 

sidontavoima voi olla pienempi kuin välipohjan sidevoima. Kuten aiemminkin on jo mai-

nittu, niin tämä rikkoo eurokoodin SFS-EN 1991-1-7 [11] sidevoimien perusideaa sitei-

den jatkuvuudesta.  

3.5 Vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien menetelmä 

Vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien menetelmä on tarkoitettu eurokoodisuunnittelussa 

suuren riskitason rakennusten vaurionsietokyvyn varmistamisen menetelmäksi [22, s. 

39] [61, s. 48]. Menetelmässä rakennuksen vaurionsietokyky osoitetaan deterministi-

sesti poistamalla rakennuksesta kantavia rakenteita. Yleisesti kantavia rakenteita pois-

tetaan yksi kerrallaan, mutta tämä on vain vakiintunut tapa eikä absoluuttisesti paras 

tapa osoittaa rakennuksen vaurionsietokyky. Kriteereinä menetelmässä on, että sor-

tuma ei saa edetä liian laajalle ja rakennuksen stabiliteetti tulee säilyä. Sortuma ete-

nee, mikäli rakennus ei voi saavuttaa tasapainotilaa uusien kuormansiirtoreittien avulla. 

[47, s. 77–78]  
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Menetelmän perusperiaate on selkeä, mutta todellisuudessa analyysit vaativat monia 

oletuksia ja yksinkertaistuksia monimutkaisista [20, s. 127] ja usein kaoottisista ilmi-

öistä [10, s. 46]. Analyysia tehdessä tulee päättää ainakin seuraavia asioita: 

- oletetaanko kantavan rakenteen poistuvan äkillisesti määrittämättömästä syystä 

vai otetaanko kantavan rakenteen vaurioitumisvaihe mukaan mitoitukseen, 

- tehdäänkö analyysi täysin dynaamisena, staattisena dynaamisten kertoimien 

kanssa vai täysin staattisena, 

- otetaanko materiaalin epälineaarisuutta ja kuormitusnopeuden vaikutuksia huo-

mioon, 

- otetaanko huomioon rakenneosien deformoitumista vai mallinnetaanko raken-

neosat jäykkinä,  

- otetaanko huomioon toisen kertaluokan vaikutuksia tai suuria siirtymiä, 

- otetaanko sortumakuormaa huomioon [47, s. 77–99], 

- otetaanko räjähdyksen aiheuttamaa painekuormaa huomioon. [21, s. 48] 

Yleensä vaihtoehtoisen kuormansiirtoreittien menetelmä toteutetaan varmalle puolelle 

olettamalla kantava rakenne poistuvan äkillisesti, eikä vaurioitumisvaihetta oteta huo-

mioon [21, s. 35]. Sortumiskuormaa ei oteta huomioon yhdessäkään suunnitteluoh-

jeessa, joten yleensä se jätetään huomiotta [47, s. 99]. Muiden päätöksien osalta osa 

mitoitusohjeista antaa rakennuksen riskien mukaan vaatimuksia erityyppisille analyy-

sille ja loput päätökset on jätetty mitoitusta tekevälle suunnittelijalle. Kyseiset päätökset 

johtavat yleisesti ottaen suunnitteluratkaisuihin, joilla ei ole yhtenäistä tasoa vaurion-

sietokyvystä [20, s. 127], joten suunnitteluohjeiden ohjaus olisi erittäin tärkeää. 

Vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien analyysimenetelmät voidaan karkeasti jakaa nel-

jään osaan [42] [21, s. 47–48] [47, s. 88]: 

- Staattinen analyysi dynaamisen korotuskertoimen kanssa. 

- Staattinen analyysi yksinkertaistetulla dynaamisella vasteella. 

- Pushover-analyysistä johdettu pseudostaattinen kestävyys. 

- Dynaaminen analyysi. 

Yllä olevan listan analyysityyppien vaativuus kasvaa alaspäin mentäessä, eli staattinen 

analyysi dynaamisilla korotuskertoimilla on yksinkertaisin ja dynaaminen analyysi moni-

mutkaisin [47, s. 88]. 
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3.5.1 Staattinen analyysi dynaamisten korotuskertoimien 
kanssa 

Staattinen analyysi voidaan toteuttaa joko lineaarisena tai epälineaarisena. Lineaari-

sessa staattisessa analyysissä oletetaan pienet siirtymät ja mitoitus toteutetaan vain 

kimmoisella alueella. Lineaarisen analyysin osalta esimerkiksi köysi- tai kalvorakenteita 

ei voi syntyä. Epälineaarisessa staattisessa analyysissa voidaan ottaa huomioon myös 

toisen kertaluokan vaikutukset tai suuret siirtymät ja materiaalimallissa voidaan huomi-

oida plastisoituminen sekä myötölujittuminen. Lineaarinen ja epälineaarinen staattinen 

analyysi on suhteellisen helppo toteuttaa, mutta ongelmia tulee varsinkin oikean dynaa-

misen korotuskertoimen valinnasta [47, s. 88–90]. Kuvassa 25 on esitetty dynaamisen 

kertoimen perusperiaate. Staattisen kuormituksen vastetta korotetaan dynaamisella ko-

rotuskertoimella, jotta saadaan riittävän tarkka arvio dynaamisen kuormituksen aiheut-

tamasta siirtymätilasta [62]. Lineaarinen staattinen laskenta on mahdollista toteuttaa 

myös käsinlaskennalla. Epälineaarinen staattinen laskenta vaatii jo iteraatioprosessin, 

joten järkevintä on käyttää jotain numeerista menetelmää. 

 

Kuva 25. Rakenteen dynaamisen korotuskertoimen perusperiaate [62] 

Eurokoodi SFS-EN 1991-1-7 [11] tai tämän kansallinen liite [22] eivät anna mitään oh-

jetta dynaamisen korotuskertoimen valinnalle, joten valinta jää kokonaan suunnitteli-

jalle. Arup [47] mainitsee, että yleensä lineaarisessa staattisessa analyysissä voidaan 

käyttää dynaamista korotuskerrointa 2,0. Epälineaarisessa staattisessa analyysissä dy-

naaminen korotuskerroin 2,0 on yleensä ylikonservatiivinen, koska materiaalin plasti-

soituminen dissipoi liike-energiaa [47]. UFC 4-023-03 [55, s. 45, 52] ja GSA [63, s. 22, 

28] antavat lineaariselle ja epälineaariselle staattiselle voimaohjatulle analyysille kanta-

vista seinistä koostuvassa teräsbetonirunkoisessa rakennuksessa dynaamiseksi koro-

tuskertoimeksi 2,0. FIB 63 [21, s. 48] mainitsee dynaamisen korotuskertoimen olevan 

kaikille betonielementeistä koostuville rungoille väliltä 1,5–2,0. Lineaarisessa tapauk-

sessa dynaamisen kuormakertoimen arvo 2,0 voidaan johtaa ulkoisen voiman teke-

mästä työstä vertaamalla staattista kuormitusta ja äkillistä dynaamista kuormitusta. Ku-

van 26 mukaisesti lineaarisessa analyysissä staattisen kuormituksen osalta voima aja-
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tellaan kasvavan nollasta arvoon F siirtymän kasvaessa. Äkillisen dynaamisen kuormi-

tuksen osalta kuormitus oletetaan olevan heti alussa arvossa F ja siirtymät kasvavat. 

Äkillisen dynaamisen kuormituksen osalta ulkoinen työ on jokaista siirtymää kohti kak-

sinkertainen, kun staattisen kuorman tekemä työ on lineaarista kuvan 26 mukaisesti. 

[47, s. 91–92] Dynaaminen korotuskerroin voidaan johtaa myös kappaleessa 3.5.3 esi-

teltävän pseudostaattisen vasteen avulla huomioimalla materiaalinen ja geometrinen 

epälineaarisuus. 

 

Kuva 26. Ulkoisen voiman tekemä työ lineaarisessa tapauksessa, perustuu lähtee-
seen [47, s. 92] 

Rakenteiden kestävyyden määrityksessä onnettomuusmitoitustilanteessa dynaaminen 

korotuskerroin kohdistetaan vaurioituneen rakenteen viereisiin ja yläpuolisiin vaakara-

kenteisiin. Kuvissa 27 ja 28 on esitetty eri seinän osien poiston osalta dynaamisen ko-

rotuskertoimen vaikutusalue. Rakennuksen muiden kuormitusten osalta ei käytetä dy-

naamista korotuskerrointa. [21, s. 48] Kyseisellä kuormitustavalla tulee tutkia myös ra-

kennuksen jäykistys. 
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Kuva 27. Dynaamisen korotuskertoimen vaikutusalue, rakennuksen tasokuva [21] 

 

Kuva 28. Dynaamisen korotuskertoimen vaikutusalue, rakennuksen leikkaus [21] 

Suomalaisista suunnitteluohjeista Betoninormikortti 23 [23] tai RIL 201-4-2017 [10] sal-

livat vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien tutkimisen puhtaasti staattisella kuormituk-

sella. Kyseiset suunnitteluohjeet olettavat, että liitoksilla on suuri kiertymiskyky ja muo-

donmuutosenergiakapasiteetti, jolla kantavan rakenteen poistuminen voidaan vaimen-

taa staattiseksi tapahtumaksi [52, s. 5]. Lähtökohtaisesti Betoninormikortti 23 [23] ja 

RIL 201-4-2017 [10] oletukset tuntuvat olevan epävarmalla puolella, kun otetaan vielä 
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huomioon, että esimerkiksi ulkomaalaisista suunnitteluohjeista ainakin [21], [42], [55] ja 

[63] ottavat huomioon dynaamiset korotuskertoimet staattisen mitoituksen osalta. Myös 

eurokoodin SFS-EN 1991-1-7 [11] kehityksessä mukana olleet Vrouwenvelder [30] 

sekä Van Acker [41] ja tulevan eurokoodin vaurionsieto-osion kehityksessä mukana 

oleva Izzuddin [62] ovat suositelleet dynaamisten vaikutusten huomioimista vaihtoeh-

toisten kuormansiirtoreittien suunnittelun osalta. Eurokoodimaista Iso-Britannia [33] ja 

Ruotsi [31] eivät ainakaan kansallisissa liitteissä vaadi dynaamisten vaikutusten huomi-

oimista. Myöskään Suomen kansallinen liite [22] ei vaadi dynaamisten vaikutusten huo-

mioimista. 

3.5.2 Staattinen analyysi yksinkertaistetulla dynaamisella ker-
toimella 

Engström on kehittänyt väitöstyössään [42] epälineaarisen staattisen menetelmän vaih-

toehtoisten kuormansiirtoreittien mitoitukseen, missä rakenteen dynaaminen vaste 

määritetään kaavan (10) energiataseesta. Menetelmässä ei valita ennalta dynaamista 

korotuskerrointa. Dynaaminen korotuskerroin sisältyy implisiittisesti mekanismin dynaa-

misen vasteen laskentaan [42][62].  

  𝑊𝑘 +𝑊𝑒 = 𝑊𝑖 (10) 

missä 𝑊𝑘 ulkoisen voiman liike-energia, 

𝑊𝑒 ulkoisen voiman tekemä työ, 

𝑊𝑖 sisäisen voiman tekemä työ [42, s. 259]. 

 

Engströmin menetelmä on johdettu elementtirakentamisen näkökannasta, joten mene-

telmässä on tehty seuraavia yksinkertaistuksia:  

- Kuormituksena on käytetty vain gravitaatiovoimia,  

- elementit on oletettu olevan jäykkiä ja kaikki jousto tulevan liitoksista,  

- elementtien väliset sekundääriliitokset on oletettu olevan täysin jäykkiä,  

- alkutilanteessa liitosten on oletettu olevan kuormittamattomia. [42, s. 258]  

Menetelmässä ratkaistaan kaavan (10) mukainen tasapainotila hetkellä, kun ulkoisen 

voiman liike-energia on nolla. Sijoittamalla sisäisen ja ulkoisen voiman tekemän työn 

lausekkeet kaavaan (10), sekä käyttämällä yllä olevia yksinkertaistuksia saadaan rat-

kaistavaksi tasapainoyhtälöksi kaava (11). 
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𝑄𝑎𝑚𝑎𝑥 =∑∫ 𝑁𝑖(𝑤𝑖)𝑑𝑤𝑖

𝑤𝑖,𝑚𝑎𝑥

0𝑖

 (11) 

missä 𝑄 mekanismin ajava voima, 

𝑎𝑚𝑎𝑥 maksimi pystysuuntainen siirtymä, 

𝑤𝑖 liitoksen 𝑖 aukeneminen, 

𝑤𝑖,𝑚𝑎𝑥 liitoksen 𝑖 maksimi aukeneminen siirtymällä 𝑎𝑚𝑎𝑥, 

𝑁𝑖 liitoksessa 𝑖 vaikuttava normaalivoima [42, s. 259]. 

 

Kuten yllä olevasta kaavasta (11) nähdään, niin sisäinen työ oletetaan menetelmässä 

olevan siteen normaalivoiman ja liitossiirtymän integraali. Eli kyseisessä menetelmässä 

kaikki jousto tulee vain elementtien liitosalueen siteiden joustosta ja mekanismeista 

otetaan huomioon vain köysivaikutus.  

Maksimi pystysuuntainen siirtymä 𝑎𝑚𝑎𝑥 voidaan laskea köysirakenteella kappaleessa 

3.3 esitettyjen kaavojen avulla liitoksen maksimi aukenemisen 𝑤𝑢 avulla. Pystysuuntai-

sen siirtymän maksimiarvo voi määräytyä myös vapaan tilan mukaan. Menetelmässä 

voidaan ottaa myös huomioon varmuuskertoimet jakamalla liitoksen maksimi aukene-

minen varmuuskertoimella 𝛾𝑤. [42, s. 259–260] 

Kaavan (11) ehdon lisäksi valitussa tasapainotilassa tulee toteutua ehto: 

  𝑅𝑠𝑡𝑎𝑡(𝑎𝑚𝑎𝑥) ≥ 𝐹𝑑  (12) 

missä 𝑅𝑠𝑡𝑎𝑡 mekanismin staattinen kuormankantokyky, 

𝑎𝑚𝑎𝑥 maksimi pystysuuntainen siirtymä, 

𝐹𝑑 elementtiin kohdistuvat gravitaatiovoimat [42, s. 260]. 

 

Liitoksissa vaikuttava suhteellinen muodonmuutosenergia voidaan ilmaista jakamalla 

liitoksen sisäinen työ maksimivoiman tekemällä työllä. Suhteellinen muodonmuu-

tosenergia on ideaaliplastisella käyttäytymisellä tasan 1,0, täysin kimmoisella käyttäyty-

misellä 0,5 ja kimmoplastisella käyttäytymisellä arvojen 0,5 ja 1,0 väliltä [42, s. 301]. 

  
𝜉(𝑤𝑚𝑎𝑥) =

𝑊𝑖

𝑁𝑚𝑎𝑥𝑤𝑚𝑎𝑥
=
∫ 𝑁(𝑤)𝑑𝑤
𝑤𝑚𝑎𝑥
0

𝑁𝑚𝑎𝑥𝑤𝑚𝑎𝑥
 (13) 

missä 𝜉(𝑤𝑚𝑎𝑥)  liitoksen suhteellinen muodonmuutosenergia, 

𝑊𝑖     sisäisen voiman tekemä työ, 

𝑁𝑚𝑎𝑥     liitoksessa vaikuttava maksimi normaalivoima, 
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𝑤 liitoksen aukeneminen, 

𝑤𝑚𝑎𝑥 liitoksen maksimi aukeneminen siirtymällä 𝑎𝑞𝑧,𝑚𝑎𝑥, 

𝑁 liitoksessa vaikuttava normaalivoima [42, s. 66, 262]. 

Sijoittamalla kaavan (13) sisäisen työn lauseke kaavan (11) saadaan mekanismin dy-

naaminen kestävyys: 

  

𝑅𝑑𝑦𝑛(𝑎𝑚𝑎𝑥) =
1

𝑎𝑚𝑎𝑥
∑𝜉(𝑤𝑖,𝑚𝑎𝑥)

𝑖

𝑁𝑖,𝑚𝑎𝑥𝑤𝑖,𝑚𝑎𝑥 (14) 

missä 𝑅𝑑𝑦𝑛       mekanismin dynaaminen kestävyys, 

𝑎𝑚𝑎𝑥       maksimi pystysuuntainen siirtymä, 

𝜉(𝑤𝑖,𝑚𝑎𝑥)  liitoksen 𝑖 suhteellinen muodonmuutosenergia, 

𝑤𝑖,𝑚𝑎𝑥       liitoksen 𝑖 maksimi aukeneminen siirtymällä 𝑎𝑞𝑧,𝑚𝑎𝑥, 

𝑁𝑖,𝑚𝑎𝑥       liitoksessa 𝑖 vaikuttava maksimi normaalivoima. 

 

Kyseinen dynaaminen kestävyys on liitoksen geometrian, staattisen kestävyyden ja lii-

toksen sitkeyden funktio. Alla on ohjeistettu menetelmän eri vaiheet: 

1. Valitse maksimi pystysuuntainen siirtymä 𝑎𝑚𝑎𝑥 joko liitoksen murtosiirtymien 𝑤𝑢 
avulla tai esimerkiksi maksimi vapaan korkeuden avulla. 

2. Laske jokaisen liitoksen maksimi liitossiirtymä 𝑤𝑖,𝑚𝑎𝑥. 

3. Laske jokaisen liitoksen suhteellinen muodonmuutosenergia kaava (13) avulla 
liitoksien kuorma-siirtymäkuvaajista. 

4. Laske mekanismin maksimi staattinen kestävyys laskemalla siteiden staattiset 

kestävyydet yhteen 𝑅𝑚𝑎𝑥 = ∑ 𝑅𝑖,𝑚𝑎𝑥𝑖 . 

5. Laske mekanismin dynaaminen kestävyys kaavan (14) avulla. 

6. Tarkista, että onko mekanismin kuormitus pienempi kuin dynaaminen kestävyys 
ja toteutuuko staattinen tasapainoehto kaavan (12) mukaisesti. [42, s. 270–271] 

Tarvittaessa menetelmän avulla saa laskettua kuormien dynaamisen korotuskertoimen 

kaavan (15) avulla. Dynaaminen korotuskerroin saadaan jakamalla mekanismin staatti-

nen kestävyys sen dynaamisella kestävyydellä. Tätä dynaamista korotuskerrointa voi-

daan käyttää hyödyksi viereisten pystyrakenteiden kestävyyksien ja kokonaisjäykistyk-

sen laskennassa kappaleen 3.5.1 mukaisesti. Huomionarvoista on, että kyseinen dy-

naaminen kerroin ei ole vakio, vaan se on mekanismin siirtymän a funktio. 
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𝜆𝑑(𝑎) =

𝑅𝑠𝑡𝑎𝑡(𝑎)

𝑅𝑑𝑦𝑛(𝑎)
 (15) 

missä 𝜆𝑑 dynaaminen korotuskerroin, 

𝑎 mekanismin siirtymä, 

𝑅𝑠𝑡𝑎𝑡 mekanismin staattinen kestävyys, 

𝑅𝑑𝑦𝑛 mekanismin dynaaminen kestävyys. 

 

Engströmin menetelmä on lähtökohtaisesti suunniteltu elementtirakentamista varten, 

minkä vuoksi sisäinen työ on ajateltu tulevan vain liitosalueen siteistä ja pelkästään 

köysivaikutuksella. Ongelmana menetelmässä on, että siteiden maksimi liitosauke-

nema 𝑤𝑢 laskettuna ominaisarvojen avulla on erittäin pieni verrattuna kokeista saatui-

hin arvoihin. Engströmin [42] mukaan menetelmä korreloituu kuitenkin hyvin yksinker-

taisten testitulosten kanssa. Jatkotutkimusaiheina väitöstyössä on listattu, että menetel-

mää tulisi testata monimutkaisempien rakenteiden kanssa, jotka olisivat lähempänä to-

dellisia suunnittelutilanteita. Menetelmän testaus on suoritettu vain betonin puristuslu-

juudelle 𝑓𝑐𝑐 = 20– 25 𝑀𝑃𝑎 ja sitkeillä raudoitteilla, joten menetelmän oikeellisuutta vaih-

televien materiaaliominaisuuksien osalta ei ole varmistettu. [42, s. 358–359] Valitetta-

vasti ainakaan Chalmersin yliopisto ei ole tuottanut yhtään jatkotutkimusta kyseisestä 

menetelmästä ja FIB:n uusimmissakin julkaisuissa [21] ja [46] viitataan menetelmän oi-

keellisuudessa vain Engströmin väitöstyöhön. Menetelmän avulla laskettua dynaamista 

kestävyyttä täytyy pitää rakenteen alarajaratkaisuna, koska kestävyys riippuu puhtaasti 

suunnittelijan valitsemista mekanismeista [42, s. 304]. Yhteenvetona Engströmin me-

netelmä on hyvä oivallus oikeaan suuntaan, mutta puuttuvien jatkotutkimusten valossa 

menetelmä ei ole välttämättä riittävän varmalla pohjalla arkipäivän suunnittelua varten.  

3.5.3 Staattisesta pushover-analyysistä johdettu pseudostaatti-

nen kestävyys 

Izzuddin et al. [62] ovat kehittäneet järjestelmällisen menetelmän epälineaariseen 

staattiseen pushover-analyysiin, missä kuorman dynaamiset vaikutukset otetaan huo-

mioon yksinkertaistetusti kaavan (10) energiataseen avulla. Kuten Engströmin menetel-

mässä, niin myös Izzuddinin menetelmässä mekanismin dynaaminen vaste ratkaistaan 

samalla hetkellä, kun ulkoisen voiman liike-energia menee nollaksi. [62] Epälineaarinen 

staattinen pushover-analyysi tarkoittaa analyysityyppiä, jossa rakennetta kirjaimellisesti 

tönäistään ja rakenteen käyttäytymisestä piirretään voima-siirtymäkuvaaja [47, s. 90]. 

Analyysi pitää olla joko siirtymäohjattu, tai algoritmissa pitää olla jokin rajoitefunktio, 
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jotta myös mahdollinen rakenteen kuormankantokyvyn heikkeneminen saadaan piirret-

tyä. Izzuddin käyttää menetelmällä johdetusta dynaamisesta kestävyydestä termiä 

pseudostaattinen kestävyys, koska kyseisen kestävyyden juuret ovat staattisessa mi-

toituksessa [62]. 

Yleisesti ottaen palkki- tai laattarakenteen käyttäytyminen on aluksi lineaarista elas-

tista, jota seuraa toisen kertaluokan vaikutuksien vuoksi epälineaarinen elastinen 

vaihe. Tämän jälkeen seuraa materiaalinen epälineaarinen vaihe, eli rakenne plastisoi-

tuu. Tässä vaiheessa rakenteen kuormankantokyky voi myös hieman heikentyä suu-

rien siirtymien vuoksi ennen kuin rakenne saavuttaa tasapainotilan ja alkaa toimimaan 

köysi- tai kalvorakenteena. Viimeisessä vaiheessa rakenne voi myös pehmentyä esi-

merkiksi menetetyn stabiiliuden tai yksittäisten rakenneosien pettämisen vuoksi. [47, s. 

90–91] Kuvassa 29 on esitetty tyypillisen pushover-analyysin siirtymä-voimakuvaaja. 

Kuvaajan pystyakselilla on analysoidun rakenteen kuormituksen resultantti ja vaaka-

akselina on rakenteen dominoiva siirtymä. Kuormituksen piirto dominoivan siirtymän 

suhteen on yleensä perusteltu, koska itse rakenneosien taipumat ovat onnettomuusmi-

toitustilanteessa merkityksettömiä verrattuna esimerkiksi poistetun pilarin kohdalla ta-

pahtuneeseen siirtymään. [62] 

 

Kuva 29. Tavallisen epälineaarisen staattisen pushover-analyysin voima-siirtymäku-
vaajan vaiheet, perustuu lähteisiin [47, s. 91] [62] 
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Pushover-analyysi voidaan suorittaa joko koko rakennukselle (kuva 30), tai rakennuk-

sesta voidaan ottaa erillisiä osamalleja (kuva 31), joiden avulla pushover-analyysin siir-

tymä-voimakuvaaja piirretään. Menetelmän hienoutena on, että yksinkertaisistakin 

palkkimallista koostuvasta osamallista voidaan saada varmalle puolelle oleva onnetto-

muusmitoitustilanteen dynaaminen kestävyys. Tällöin laskenta-ajallisesti raskasta epä-

lineaarista dynaamista analyysiä ei täydy suorittaa. [62] 

 

Kuva 30. Esimerkki analysoitavasta rakennuksesta [62] 
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Kuva 31. Esimerkki rakennuksesta otetuista osamalleista, a) monikerroksinen laatta- 
ja palkkimalli b) vain ylempien kerroksien laatta- ja palkkimalli c) yhden kerroksen 
laatta- ja palkkimalli d) yhden kerroksen palkkimalli [62] 

Rakenteen materiaaliseen ja geometriseen epälineaarisuuteen perustuva dynaaminen 

vaste saadaan ratkaistua kaavan (10) energiataseen avulla. Dynaamisen vasteen rat-

kaisu toteutetaan samalla hetkellä, kun liike-energia menee nollaksi. Määrittämällä si-

säisen ja ulkoisen voiman tekemät työt yhtä suuriksi saadaan kaava (16), jolla voidaan 

ratkaista rakenteen pseudostaattisen kestävyyden kuvaaja. 
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𝑃𝑝𝑠,𝑛 =

1

𝑢𝑑,𝑛
∫ 𝑃𝑠,𝑛𝑑𝑢𝑠

𝑢𝑑,𝑛

0

 (16) 

missä 𝑃𝑝𝑠,𝑛 rakenteen pseudostaattinen kuormitus pisteessä n, 

𝑢𝑑,𝑛 rakenteen siirtymä pisteessä n, 

𝑃𝑠,𝑛 rakenteen staattinen kuormitus pisteessä n, 

𝑢𝑠 rakenteen siirtymän muuttuja [62]. 

 

Yksinkertaistettuna kaavassa (16) ratkaistaan rakenteen pseudostaattisen kuormituk-

sen arvo, millä kyseisellä siirtymällä 𝑢𝑑  ulkoisen ja sisäisen voiman tekemä työ on tasa-

painossa kuvan 32 mukaisesti.  

 

Kuva 32. Rakenteen dynaamisen vasteen 𝑷𝒑𝒔 laskenta, perustuu lähteeseen [62] 

Kuvassa 33 on esitetty periaate pseudostaattisen kestävyyden siirtymä-voimakuvaa-

jasta suhteessa staattisen tapauksen siirtymä-voimakuvaajaan. Yleisesti ottaen raken-

teen pseudostaattinen kestävyys voidaan sanoa olevan yhtä suuri tai pienempi kuin ra-

kenteen staattinen kestävyys. 
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Kuva 33. Rakenteen staattinen ja pseudostaattinen siirtymä-voimakuvaaja, perustuu 
lähteeseen [47, s. 95] 

Izzuddinin menetelmä on siis hyvin samanlainen kuin Engströmin esittämä, mutta ky-

seisessä menetelmässä pushover-analyysin voi tehdä esimerkiksi numeerisella lasken-

nalla. Izzuddinin menetelmässä lopputuloksena saadaan rakenteen dynaamisen kestä-

vyyden kuvaaja siirtymän funktiona. Lopuksi Izzuddinin menetelmässä tarkistetaan, 

että onko rakenteen dynaaminen kestävyys riittävä ja toteutuuko kyseisellä siirtymäar-

volla liitoksien sitkeysvaatimukset.  

Alla olevassa listassa on esitetty menetelmän suorittamisen vaiheet: 

1. Vaurioituneen rakenteen epälineaarinen staattinen siirtymäohjattu pushover-
analyysi. 

2. Rakenteen pseudostaattisen kestävyyden kuvaajan piirto kaavan (16) avulla. 

3. Liitosten sitkeysvaatimusten arviointi [62]. 

Pseudostaattisen kestävyyden avulla voidaan saada määritettyä dynaaminen korotus-

kerroin vertailemalla pseudostaattista kestävyyttä staattiseen kestävyyteen kaavan (17) 

mukaisesti. Tätä dynaamista korotuskerrointa voidaan käyttää hyödyksi viereisten pys-

tyrakenteiden kestävyyksien ja kokonaisjäykistyksen laskennassa kappaleen 3.5.1 mu-

kaisesti. 
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𝜆𝑑(𝑢𝑑,𝑢) =

𝑃𝑠,𝑢
𝑃𝑝𝑠,u

=
𝑃𝑠,𝑢

1
𝑢𝑑,u

∫ 𝑃𝑠,𝑢𝑑𝑢𝑠
𝑢𝑑,u
0

 
(17) 

missä 𝜆𝑑 dynaaminen korotuskerroin, 

𝑃𝑠,𝑢 mekanismin staattinen kestävyys, 

𝑃𝑝𝑠,u mekanismin pseudostaattinen kestävyys, 

𝑢𝑑,𝑢 mekanismin siirtymä murrossa, 

𝑢𝑠 mekanismin siirtymän muuttuja. 

 

Käytännössä betonielementtirakentamisen osalta Izzuddinin menetelmässä on samat 

puutteet mitä Engströminkin menetelmässä, eli liitosalueen laskennallinen aukeaminen 

on todella pieni suhteessa testien liitoskäyttäytymiseen. Tämä ei kuitenkaan ole varsi-

naisesti laskentatavasta johtuva puute, vaan enemmänkin linkittyy suunnittelussa käy-

tettävien materiaaliominaisuuksien ja -mallien konservatiivisuuteen testituloksiin näh-

den. Izzuddinin menetelmä on kuitenkin yleispätevämpi kuin Engströmin menetelmä ja 

menetelmässä voi hyödyntää kätevästi numeerista laskentaa, joten Izzuddinin menetel-

mästä tulee vielä paljon jatkotutkimuksia liitossitkeyksien osalta. Osa liitossitkeyksien 

jatkotutkimuksista onkin jo suoritettu, mutta ne koskevat pääasiallisesti teräs- ja liitto-

runkoisia rakennuksia [62]. Samanlaisia testejä tulisi suorittaa betonielementtisen run-

gon osalta. 

Izzuddinin ja Engströmin menetelmissä on hyvää se, että analyysissä voidaan huomi-

oida materiaaliset ja geometriset epälineaarisuudet, sekä dynaamista korotuskerrointa 

ei tarvitse olettaa analyysin alussa. Huonona puolena on, että nykyisellään menetel-

mien soveltaminen vaatii asiaan perehtyneen suunnittelijan, joka hallitsee geometri-

sesti ja materiaalisesti epälineaarisen mitoituksen. [47, s. 96] Jatkokehityksen jälkeen 

Izzuddinin menetelmällä on mahdollisuudet yksinkertaistua suoraviivaiseksi menetel-

mäksi, mikä ei vaadi eri rakenneosien epälineaarista numeerista mallintamista [62]. 

Tästä onkin jo esitetty ehdotus tulevaan eurokoodiin Izzuddinin ja Sion julkaisemassa 

tutkimuksessa [56]. 

3.5.4 Dynaaminen analyysi 

Viimeisenä vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien menetelmänä on lineaarinen ja epäli-

neaarinen dynaaminen analyysi. Käytännössä lineaarinen dynaaminen analyysi yksi-

nään ei ole riittävä, koska se ei ota huomioon mitään materiaalista epälineaarisuutta, 

joka pystyisi vaimentamaan liike-energiaa. Yleisesti ottaen lineaarinen dynaaminen 
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analyysi suoritetaan ennen epälineaarisen dynaamisen analyysin suorittamista, jotta 

mallin oikeellisuudesta voidaan saada jotain viitteitä. Kuten aiemmin on jo mainittu, niin 

epälineaarinen dynaaminen analyysi on kaikkein vaativin vaihtoehtoisten kuormansiir-

toreittien menetelmä. [47, s. 96–97] 

Epälineaarinen dynaaminen analyysi huomioi geometrisen ja materiaalisen epälineaari-

suuden, sekä ottaa huomioon mahdolliset hitausvoimat. Materiaalin kuormitusnopeu-

den vaikutus voidaan ottaa tarvittaessa huomioon. Kyseisessä menetelmässä ei tar-

vitse ennalta arvata dynaamista kuormakerrointa, mikä lisää analyysin tarkkuutta. Epä-

lineaarisella dynaamisella analyysilla on myös mahdollista analysoida rakenne, jossa 

kantava rakenne vaurioituu jonkun tietyn ajan sisällä tai tilannetta missä kantava ra-

kenne ei menetäkään kuormankantokykyään täydellisesti. Yleisesti ottaen vaihtoehtois-

ten kuormansiirtoreittien menetelmässä oletetaan kuitenkin analyysissä ylärajaratkai-

suksi kantavan rakenteen äkillinen poistuminen, jotta paikallisen vaurion aiheuttajaa ei 

tarvitse määrittää. Epälineaarisen dynaamisen analyysin huonoina puolina on suuri las-

kenta-aika ja analyysin tekeminen vaatii erikoistuneen suunnittelijan. Menetelmä vaatii 

myös kattavan varmistamisen esimerkiksi koekuormitusten avulla. [47, s. 96–97]  

3.5.5 Analyysien numeerinen laskenta 

Jokainen aiemmin mainittu analyysi, Engströmin menetelmää lukuun ottamatta, teh-

dään yleensä numeerisella laskennalla. Lineaarinen staattinen tapaus on mahdollista 

laskea käsinlaskennalla, mutta tähänkin sovelletaan usein numeerista laskentaa. Nu-

meeristen laskentojen osalta on erittäin tärkeää tehdä analyysin päätteeksi tarkistavia 

käsinlaskentoja, jotta mallin oikeellisuudesta voidaan varmistua. Adam et al. [20] mu-

kaan suosituin numeerinen menetelmä jatkuvan sortuman simuloinnissa on perintei-

sesti ollut elementtimenetelmä (FEM). Elementtimenetelmässä yksittäiset elementit liit-

tyvät kontinuumina toisiinsa kiinni solmupisteiden avulla, joten jatkuvan sortuman simu-

lointi kyseisellä menetelmällä on laskenta-ajallisesti työlästä. Käytännön suunnittelussa 

elementtimenetelmä soveltuukin enemmän liitosten ja osakokonaisuuksien analysoin-

tiin, koska globaalin epälineaarisen dynaamisen analyysin suorittaminen vaatii aivan 

liikaa laskenta-aikaa. Esimerkiksi Kwasniewskin [64] suorittama kuvan 34 liittorakentei-

sen rungon jatkuvan sortuman simulointi epälineaarisella dynaamisella analyysillä vaati 

kolmen pilarin poiston mallintamiseen 60 prosessorin rinnakkaisella laskennalla 19 päi-

vää.  
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Kuva 34. Kwasniewskin analysoima liittorakenteinen monikerrosrakennus [64] 

FEM-laskennan ohella jatkuvan sortuman analysointiin potentiaalisia menetelmiä ovat 

myös diskreetti elementtimenetelmä (DEM), sovellettu elementtimenetelmä (AEM) ja 

koheesio elementtimenetelmä (CEM). DEM on nimensä mukaisesti luonteeltaan 

diskreetti, eli elementtejä ei ole liitetty toisiinsa kontinuumiksi. Tämä mahdollistaa ra-

kennuksien mallinnuksessa tarkemman vauriokuvauksen, mutta käytännön suunnitte-

lun osalta laskenta-aika on vielä suurempi kuin epälineaarisen dynaamisen FEM-las-

kennan. CEM on yleisesti käytössä murtumismekaniikassa, mutta sen käyttö jatkuvan 

sortuman analysoinnissa on vielä harvinaista. Menetelmässä ideana on, että särön kär-

keen mallinnetaan epälineaarinen nollapaksuuden omaava elementti ja muu rakenne 

mallinnetaan lineaarisella materiaalimallilla. Jatkuvan sortuman analysoinnin osalta 

runkoon mallinnetaan valmiiksi potentiaalisia vaurioalueita koheesioelementeillä esi-

merkiksi pilareihin, palkkeihin, seiniin tai laattoihin. AEM vaikuttaa potentiaaliselta me-

netelmältä simuloida jatkuvaa sortumaa. Menetelmän ideana on, että itse elementit 

ovat täysin jäykkiä 3D-elementtejä, joilla on vain kolme vapausastetta ja kaikki jousto 

tapahtuu elementtien väliin sijoitetuilla aksiaali- ja leikkausjousilla. Menetelmän etuna 

on luontainen diskreettisyys, minkä vuoksi kyseiset liitosalueen jouset on vaurion sattu-

essa helppo katkaista. Tämän vuoksi laskennan suppenemisen kanssa ei tule yleensä 

ongelmia. AEM onkin tällä hetkellä ainut numeerinen menetelmä, jolla laskenta-ajan 

osalta voidaan suorittaa globaali dynaaminen epälineaarinen analyysi myös käytännön 
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suunnittelussa. [20] Grundwald et al. [65] mainitsevat, että FEM-laskenta on sopiva 

pienten kokonaisuuksien tarkkaan mallintamiseen, eli esimerkiksi liitoksien tai osakoko-

naisuuksien, ja AEM-laskenta on sopiva pidemmälle menevään sortumasimulaatioon, 

eli esimerkiksi sortumiskuorman huomioimiseen. 

3.5.6 Vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien menetelmän ohjeis-
tus Suomessa 

Kuten jo aiemmin on mainittu dynaamisten korotuskertoimien osalta, niin SFS-EN 

1991-1-7 [11] ja Suomen kansallinen liite [22] eivät ota myöskään mitään kantaa käy-

tettäviin analyysityyppeihin. Täten analyysityypin ja dynaamisten vaikutusten huomiointi 

jää täysin suunnittelijan vastuulle. Ainoat ohjeet, joita kansallinen liite [22] antaa, koske-

vat vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien suunnittelussa rakennuksesta poistettavia ra-

kenteita ja sortuman laajuutta.  

Kansallisen liitteen ohjeiden [22] mukaisesti rakennuksesta ajatellaan poistettavan yksi 

kerrallaan pilari, pilaria tukeva palkki, pilarin ja palkin välinen liitos tai kantavan seinän 

osa. Kantavan seinän nimellispituutena käytetään sivusuuntaisena tukena toimivien 

pystysuuntaisten rakenneosien välistä etäisyyttä tai maksimissaan 2,25 kertaa kerros-

korkeus. [22, s. 44] Monikerroksisissa rakennuksissa sortuma saa olla enintään 15 % 

kyseisen kerroksen lattiapinta-alasta tai maksimissaan 100 m² ja sortuma saa ulottua 

vain kahteen päällekkäiseen kerrokseen [22, s. 36]. Kyseinen sortumaraja on ollut 70 

m² Ronan Pointista lähtien, mutta standardissa SFS-EN 1991-1-7 [11] on valittu hie-

man isompi sortuma-ala. Kyseinen sortumarajan kasvu ei johdu pienennetystä luotetta-

vuudesta, vaan on yksinkertaisesti kasvaneiden jännevälien sanelema. [47, s. 52] 

 

Kuva 35. Sallitut sortumarajat [11, s. 56] 
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Muista suomalaisista suunnitteluohjeista Betoninormikortti 23 [23] määrittää vaihtoeh-

toisten kuormansiirtoreittien menetelmäksi epälineaarisen staattisen menetelmän, 

missä dynaamista korotuskerrointa ei oteta huomioon. Kuten jo aiemmin mainittiin, niin 

todellisuudessa dynaamiset vaikutukset ovat aina läsnä suhteettoman suuren sortu-

man estämisessä, joten Betoninormikortin oletus on epävarmalla puolella.  

RIL 201-4-2017 [10, s. 46–47] mainitsee kaksi menettelyä ja kaksi analyysitapaa mo-

lempiin menettelyihin. Ensimmäisenä menettelytapana mainitaan, että rakennus analy-

soidaan poistamalla globaalista rakennemallista yksi kerrallaan kantavia rakenneosia ja 

arvioidaan käyttöasteiden perusteella, että onko vaurion laajeneminen todennäköistä. 

Toinen menettelytapa vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien suunnitteluun on staattisen 

määräämättömyyden lisääminen tai esimerkiksi rakenteen luotettavuuden lisääminen. 

Analyysityypeistä mainitaan lineaarinen ja epälineaarinen dynaaminen analyysi ja line-

aarinen ja epälineaarinen stepped analyysi. Stepped analyysi tarkoittaa tässä tapauk-

sessa staattisen laskennan analyysityyppiä, jossa ensiksi rakenne esikuormitetaan ja 

tämän jälkeen vaurioitunut rakenne poistetaan. Laskenta suoritetaan iteratiivisesti lop-

puun. [10, s. 46–47]  

Kokonaisuudessaan RIL 201-4-2017 [10] analyysityypit ja menettelytavat ovat epäsel-

keitä, eivätkä ne ole yhteneväisiä muiden suunnitteluohjeiden kanssa. Esimerkiksi 

stepped analyysi on todellisuudessa vain staattinen analyysi ilman dynaamisia kuorma-

kertoimia. Rakenteet kestävät normaalin murtorajatilan kuormituksen, joten on todella 

epätodennäköistä, että rakenteet plastisoituisivat onnettomuusmitoitustilanteen kuormi-

tustasolla. Tämän vuoksi stepped analyysin esijännityksestä ei ole yhtään mitään hyö-

tyä. Oikein toteutettuna stepped analyysi tulisi liittää dynaamiseen analyysiin. Menette-

lytavoista vain ensimmäinen on korrekti deterministinen vaihtoehtoisten kuormansiirto-

reittien suunnittelun menetelmä, eli rakennuksen vaurionsietokyky varmistetaan jollakin 

deterministisellä menetelmällä. Tämänkin osalta toki jätetään stepped analyysissä dy-

naamiset vaikutukset huomioimatta. Toinen menettelytapa on enemmänkin yhteneväi-

nen sidevoimamenettelyn kanssa, jossa rakennuksen vaurionsietokyky osoitetaan oh-

jeellisesti.  

Kokonaisuudessaan suomenkielinen ohjeistus vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien 

suunnitteluun on erittäin vajavaista, mikä luultavasti johtuu SFS-EN 1991-1-7 [11] ja 

Suomen kansallisen liitteen [22] puutteista. Vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien osalta 

standardien tulisi ohjata suunnittelua reilusti enemmän, jotta onnettomuusmitoitustilan-

teen luotettavuus saataisiin standardissa määritetylle tasolle. Luotettavuuden säätely ei 

pitäisi missään nimessä olla suunnittelijan tehtävä, vaan kyseinen tehtävä kuuluu kan-

sallisten liitteiden hyväksyjälle. 
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3.6 Avainasemassa olevat rakenteet 

Avainasemassa olevia rakenteita voi käyttää omana vaurionsietokyvyn varmistamisen 

menetelmänä, mutta yleisesti ottaen sitä käytetään yhdessä vaihtoehtoisten kuorman-

siirtoreittien kanssa. Menetelmän taustalla vallitsee ajatus, että rakenneosan varmuutta 

lisätään jollakin keinolla suhteessa normaaliin mitoitukseen, jolloin suhteettoman suuri 

sortuma voidaan ajatella olevan estetty. Menetelmän käyttö on ajateltu viimeiseksi työ-

kaluksi, mikäli vaihtoehtoisia kuormansiirtoreittejä ei voida mahdollistaa millään muulla 

menetelmällä. [47, s. 100–101]  

Avainasemassa oleva rakenne on yksi Ronan Pointin jälkeisistä menetelmistä vaurion-

sietokyvyn varmistamiseen sidevoimamenettelyn lisäksi. Jo alun perin menetelmässä 

on käytetty kuvitteellista 34 kPa kuormitusta, jolla kasvatettu vaurionsietokyky on voitu 

perustella. Kyseinen kuormitus ei ole mikään todellinen räjähdys- tai törmäyskuorma, 

vaikka se perustuukin Ronan Pointin sortuman jälkeisiin kaasuräjähdyskokeisiin. Käy-

tännössä kyseisen painekuorman käyttö ei mahdollista murtumatonta rakennetta, joten 

myös määriteltävissä olevat onnettomuustilanteet tulee ottaa huomioon mitoituksessa. 

[47, s. 101]  

SFS-EN 1991-1-7 [11, s. 64] määrittää avainasemassa olevien rakenteiden osalta on-

nettomuuskuorman 𝐴𝑑, mikä voi olla joko pysty- tai vaakasuuntainen ja tasanjakautu-

nut tai pistekuorma. Onnettomuuskuormaa käytetään yhdessä muiden kuormitusten 

kanssa onnettomuusmitoitustilanteessa kaavan (4) mukaisesti. Kuormituksen suositus-

arvona on sama, mitä perinteisesti on käytetty, eli 34 kPa [11, s. 64]. Suomen kansalli-

sessa liitteessä [22, s. 38] määritetään onnettomuuskuorma 𝐴𝑑 riskiarvion perusteella, 

tai vaihtoehtoisesti käytetään perinteistä kuvitteellista 34 kPa kuormitusta. Kansalli-

sessa liitteessä [22, s. 38] on myös mainittuna, että rakenteen saa määrittää avainase-

massa olevaksi vain, kun mitään muuta vaihtoehtoista kuormansiirtoreittiä ei voida 

mahdollistaa kohtuullisin ratkaisuin. Kyseinen kuvitteellinen onnettomuuskuorma on 

myös velvoitettu johdettavan jäykistäville rakenneosille [22, s. 44], joten kyseessä ei ole 

pelkästään yksittäisen poikkileikkauksen varmuuden lisääminen.  

Iso-Britannian kansallinen liite [33] on päättänyt noudattaa täysin eurokoodin kirjauksia, 

mutta muiden maiden osalta avainasemassa oleva rakenteen suunnitteluun on esitetty 

erilaisia tapoja. Tanskan kansallinen liite [35] vaatii jokaisen rakennuksen vauriosieto-

kyvyn varmistamisen osalta avainasemassa olevien rakenteiden määrittämisen ja näi-

den suunnittelun korotetulla varmuudella esimerkiksi kasvattamalla materiaalin osavar-

muuslukua 20 %. Ruotsin kansallinen liite [31] suorittaa mitoituksen onnettomuusmitoi-

tustilanteessa ja kuvitteellisella 34 kPa paineella, kuten SFS-EN 1991-1-7 [11], mutta 
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avainasemassa olevien rakenteiden osalta kestävyys tulee olla vähintään 1,3 kertaa ra-

kenteeseen kohdistuva kuormitus. Eli Ruotsissa avainasemassa olevan rakenteen 

käyttöaste saa olla maksimissaan 76,9 %. Kyseinen vaatimus koskee vain pilareita, 

palkkeja ja kattoa kannattelevia ristikoita, eli seinien osalta kasvatettua varmuutta ei 

tarvitse ottaa huomioon [31]. 

3.7 Siteiden liitosalueen käyttäytyminen ja ankkurointi 

Liitosalueen aukeaminen tarkoittaa kuvan 36 mukaista kahden elementin väliin synty-

vää aukeamaa veto- tai taivutusrasituksen osalta. Engström [42] esittää elementtira-

kentamisen osalta raudoitetangoilla varustetun liitoksen aukenemisen laskentaan ana-

lyyttiset kaavat. Kyseiset kaavat on johdettu yksittäisten raudoitteiden vetokokeista, 

mutta niillä on hyvä korrelaatio myös monen raudoitetangon liitoksissa [46, s. 184]. Lii-

tosaukenemisen maksimiarvo koostuu kahdesta eri osasta, kimmoisesta aukenemi-

sesta sekä liitosalueella tapahtuvasta sideraudoituksen plastisoitumisesta kaavan (18) 

mukaisesti [42, s. 240].  

 

Kuva 36. Liitosaukeaminen vedossa ja taivutuksessa [42, s. 105] 

  𝑤𝑢 = 𝑙𝑡,𝑝𝑙𝜀𝑢𝑘 + 𝑤𝑘(𝑓𝑦𝑘) (18) 

missä 𝑤𝑢 liitoksen aukeneminen murrossa, 

𝑙𝑡,𝑝𝑙 raudoituksen plastisen alueen pituus,  

𝜀𝑢𝑘  raudoituksen kokonaistasavenymän ominaisarvo, 

𝑤𝑘 liitoksen kimmoinen aukeneminen, 

𝑓𝑦𝑘 sideraudoituksen myötölujuus [42, s. 219]. 

 

Kaavassa (19) on esitetty liitoksen kimmoinen aukeneminen, missä on otettu huomioon 

kuvan 37 betonin plastisoitumisesta johtuva ankkurin pään kartiomurto [42, s. 219]. 
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𝑤𝑘(𝜎𝑠) = 0,576 (

𝜙𝜎𝑠
2

𝜏𝑚𝑎𝑥𝐸𝑠
)

0,714

+
𝜎𝑠
𝐸𝑠
∙ 4𝜙 (19) 

missä 𝑤𝑘 liitoksen kimmoinen aukeneminen, 

𝜎𝑠 sideraudoituksen jännitys, 

𝜙 sideraudoituksen halkaisija, 

𝜏𝑚𝑎𝑥 tartuntajännitys, 

𝐸𝑠 sideraudoituksen kimmokerroin [42, s. 219]. 

 

Tartuntajännitys voidaan olettaa hyvillä olosuhteilla olevan 2,5√𝑓𝑐𝑚 ja huonoilla olosuh-

teilla 1,25√𝑓𝑐𝑚 [42, s. 219]. Sijoittamalla kaavaan (19) myötöjännitys 𝑓𝑦𝑘 ja määrittä-

mällä 𝜏𝑚𝑎𝑥 = 𝛼𝜏√𝑓𝑐𝑚 saadaan liitoksen kimmoinen aukeneminen myödön alussa: 

  
𝑤𝑦 = 0,576 (

𝜙𝑓𝑦
2

𝛼𝜏√𝑓𝑐𝑚𝐸𝑠
)

0,714

+
𝑓𝑦

𝐸𝑠
∙ 4𝜙 (20) 

missä 𝑤𝑦 liitoksen kimmoinen aukeneminen myödössä, 

𝑓𝑦𝑘 sideraudoituksen myötöjännitys, 

𝜙 sideraudoituksen halkaisija, 

𝛼𝜏 olosuhdekerroin, hyvillä olosuhteilla 2,5 ja huonoilla 1,25, 

𝑓𝑐𝑚 betonin lieriölujuuden keskiarvo, 

𝐸𝑠 sideraudoituksen kimmokerroin. 

 

 

Kuva 37. Ankkurin päässä tapahtuva tartunnan paikallinen heikentyminen a) alkuvai-
heen heikentynyt tartuntajännitys b) tartunnan pettäminen kartiomurron vuoksi [21, s. 
18] 
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Ankkuroitujen sidetankojen osalta ankkuritanko ei plastisoidu koko tartunnan matkalta, 

vaan pelkästään liitoksen alkupäästä. Plastisoituneen alueen pituutta voidaan arvioida 

kaavalla (21). [42, s. 239–240] 

  
𝑙𝑡,𝑝𝑙 = (

𝑓𝑢𝑘
𝑓𝑦𝑘

− 1)
𝑓𝑦𝑘

0,27𝜏𝑚𝑎𝑥

𝜙

4
=
𝑓𝑦𝑘(𝑘 − 1)

0,27𝜏𝑚𝑎𝑥

𝜙

4
 (21) 

missä 𝑙𝑡,𝑝𝑙 plastisen alueen pituus, 

𝑓𝑢𝑘  sideraudoituksen murtolujuus, 

𝑓𝑦𝑘 sideraudoituksen myötölujuus, 

𝑘 murto- ja myötölujuuden suhde 𝑓𝑢𝑘/𝑓𝑦𝑘, 

𝜙 sideraudoituksen halkaisija [mm], 

𝜏𝑚𝑎𝑥 tartuntajännitys [42, s. 240]. 

 

Sijoittamalla kaavat (19) ja (21) kaavaan (18), sekä määrittämällä 𝜏𝑚𝑎𝑥 = 𝛼𝜏√𝑓𝑐𝑚 saa-

daan alla oleva liitosaukenemisen maksimiarvon kaava harjateräksille: 

  
𝑤𝑢 = (𝑘 − 1)

𝑓𝑦𝑘

0,27𝛼𝜏√𝑓𝑐𝑚 

𝜙

4
 𝜀𝑢𝑘 + 0,576 (

𝜙𝑓𝑦𝑘
2

𝛼𝜏√𝑓𝑐𝑚𝐸𝑠
)

0,714

+
𝑓𝑦𝑘

𝐸𝑠
∙ 4𝜙  (22) 

missä 𝑤𝑢 liitoksen maksimi aukeneminen [mm], 

𝑘 murto- ja myötölujuuden suhde 𝑓𝑢𝑘/𝑓𝑦𝑘, 

𝑓𝑦𝑘 sideraudoituksen myötölujuus [MPa], 

𝛼𝜏 olosuhdekerroin, hyvillä olosuhteilla 2,5 ja huonoilla 1,25, 

𝑓𝑐𝑚 betonin lieriölujuuden keskiarvo [MPa], 

𝜙 sideraudoituksen halkaisija [mm], 

𝜀𝑢𝑘  kokonaistasavenymän ominaisarvo, 

𝐸𝑠 raudoituksen kimmokerroin [MPa]. 

 

Mikäli samassa liitoksessa sijaitsee monta sideterästä, niin voidaan kaavassa (22) si-

deteräksen halkaisija 𝜙 korvata ekvivalentilla halkaisijalla 𝜙𝑛 = 𝜙√𝑛𝑏 , missä 𝑛𝑏 on tan-

kojen lukumäärä. Nipuissa saa korkeintaan olla kolme kappaletta tankoja. [40, s. 142] 

Sileiden terästen osalta plastisoituminen voidaan olettaa jakautuvan lähes tasan koko 

siteen matkalle. Tämä oletus antaa koetulosten kanssa loistavia tarkkuuksia vetotilan-

teessa, mutta taivutustilanteessa Engströmin johtama kaava on erittäin epävarmalla 
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puolella. Engström itsekin mainitsee, että sileiden terästen osalta tarvitaan jatkokehi-

tystä ja suosittelee nykyisen kaavan käyttöön varmuuskerrointa 0,5. [42, s. 255–256] 

FIB 43 [46] on ottanut sileiden terästen sauman aukeamisen laskennan osalta kyseisen 

ehdotetun varmuuskertoimen käyttöön, eikä mainitse menetelmälle mitään rajoituksia. 

Sileiden terästen osalta sauman aukeamisen laskentaan on kaksi kaavaa. Toisessa 

kaavassa plastisoituminen ei ole saavuttanut sileän teräksen päässä olevaa koukkua ja 

toisessa plastisoituminen on saavuttanut koukun. [42, s. 254–255] Kaavaan (23) on si-

joitettu varmuuskerroin 2,0 kertomalla molempia kaavoja 0,5:llä. 

  

𝑤𝑢 =

{
 

 
1

2
𝑙𝑡,𝑝𝑙𝜀𝑢𝑘 ,                        jos 𝑙𝑡,𝑝𝑙 ≤ 𝑙𝑎  

𝜎𝑠𝑚 − 𝑓𝑦𝑘

𝑓𝑦𝑘(𝑘 − 1)
𝜀𝑢𝑘𝑙𝑎 , jos 𝑙𝑡,𝑝𝑙 > 𝑙𝑎

 (23) 

missä 𝑤𝑢 liitoksen maksimi aukeneminen, 

𝑙𝑡,𝑝𝑙 raudoituksen plastisen alueen pituus, 

𝜀𝑢𝑘  raudoituksen kokonaistasavenymän ominaisarvo, 

𝑙𝑎 etäisyys liitoksen ja päätykoukun välillä,  

𝜎𝑠𝑚 raudoituksen keskiarvoinen jännitys, 

𝑓𝑦𝑘 raudoituksen myötölujuus, 

𝑘 murto- ja myötölujuuden suhde 𝑓𝑢𝑘/𝑓𝑦𝑘 [42, s. 254–255]. 

 

Mikäli plastisen alueen pituus on alle raudoituksen suoran osuuden pituus, niin voidaan 

liitosaukeneminen laskea kaavan (23) ylemmällä kaavalla. Muissa tapauksissa myös 

koukku on plastisoitunut, joten tämä tulee ottaa laskelmissa huomioon. Plastisen alu-

een pituus murrossa on vain materiaali- ja geometriaominaisuuksien funktio kaavan 

(24) mukaisesti. 

  
𝑙𝑡,𝑝𝑙 =

𝑓𝑦𝑘(𝑘 − 1)

𝛼𝜏,𝑠√𝑓𝑐𝑚

𝜙

4
  (24) 

missä 𝑙𝑡,𝑝𝑙 raudoituksen plastisen alueen pituus, 

𝑓𝑦𝑘 raudoituksen myötölujuus, 

𝑘 murto- ja myötölujuuden suhde 𝑓𝑢𝑘/𝑓𝑦𝑘, 

𝛼𝜏,𝑠 olosuhdekerroin, hyvillä olosuhteilla 0,05 ja muuten 0,025, 

𝑓𝑐𝑚 betonin lieriölujuuden keskiarvo, 
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𝜙 raudoitteen halkaisija [42, s. 254–255]. 

Täysin plastisoituneella raudoitteella keskimääräinen jännitys murtohetkellä saadaan 

laskettua: 

  
𝜎𝑠𝑚 =

𝜎𝑠𝑎 + 𝑓𝑢𝑘
2

  (25) 

missä 𝜎𝑠𝑚 raudoitteen keskiarvoinen jännitys, 

𝜎𝑠𝑎 päätykoukun jännitys, 

𝑓𝑢𝑘  raudoitteen murtolujuus [42, s. 254–255]. 

 

Päätykoukussa vaikuttava jännitys saadaan määritettyä kaavan (26) avulla: 

  
𝜎𝑠𝑎 = 𝑓𝑢𝑘 −

4𝑙𝑎𝛼𝜏,𝑠√𝑓𝑐𝑚
𝜙

  (26) 

missä 𝜎𝑠𝑎 päätykoukun jännitys, 

𝑓𝑢𝑘  raudoitteen murtojännitys, 

𝑙𝑎 etäisyys liitoksen ja koukun välillä, 

𝛼𝜏,𝑠 olosuhdekerroin, hyvillä olosuhteilla 0,05 ja muuten 0,025, 

𝑓𝑐𝑚 betonin lieriölujuuden keskiarvo, 

𝜙 raudoitteen halkaisija [42, s. 255]. 

 

Sijoittamalla kaava (26) kaavaan (25) saadaan raudoitteen keskiarvoiseksi jänni-

tykseksi: 

  
𝜎𝑠𝑚 = 𝑓𝑢𝑘 −

2𝑙𝑎𝛼𝜏,𝑠√𝑓𝑐𝑚
𝜙

  (27) 

missä 𝜎𝑠𝑚 raudoitteen keskiarvoinen jännity, 

𝑓𝑢𝑘  raudoitteen murtolujuus, 

𝑙𝑎 etäisyys liitoksen ja koukun välillä, 

𝛼𝜏,𝑠 olosuhdekerroin, hyvillä olosuhteilla 0,05 ja muuten 0,025, 

𝑓𝑐𝑚 betonin lieriölujuuden keskiarvo, 

𝜙 raudoitteen halkaisija. 

 

Sijoittamalla kaavat (24) ja (27) kaavaan (23), saadaan johdettua sileän raudoituksen 

liitosaukeamisen kaava murrossa: 
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𝑤𝑢 =

{
 
 

 
 
𝑓𝑦𝑘(𝑘 − 1)

𝛼𝜏,𝑠√𝑓𝑐𝑚

𝜙

8
 𝜀𝑢𝑘 ,                         jos 

𝑓𝑦𝑘(𝑘 − 1)

𝛼𝜏,𝑠√𝑓𝑐𝑚

𝜙

4
 ≤ 𝑙𝑎  

𝜀𝑢𝑘𝑙𝑎 (1 −
2𝑙𝑎𝛼𝜏,𝑠√𝑓𝑐𝑚
𝜙𝑓𝑦𝑘(𝑘 − 1)

) , jos 
𝑓𝑦𝑘(𝑘 − 1)

𝛼𝜏,𝑠√𝑓𝑐𝑚

𝜙

4
 > 𝑙𝑎

 (28) 

missä 𝑤𝑢 liitoksen maksimi aukeneminen, 

𝜀𝑢𝑘  raudoituksen kokonaistasavenymän ominaisarvo, 

𝑙𝑎 etäisyys liitoksen ja päätykoukun välillä, 

𝛼𝜏,𝑠 olosuhdekerroin, hyvillä olosuhteilla 0,05 ja muuten 0,025, 

𝑓𝑐𝑚 betonin lieriölujuuden keskiarvo, 

𝜙 raudoitteen halkaisija, 

𝑓𝑦𝑘 raudoituksen myötölujuus, 

𝑘 murto- ja myötölujuuden suhde 𝑓𝑢𝑘/𝑓𝑦𝑘. 

 

Sijoittamalla FIB 43:n [46] kaava (7-23) kaavaan (7-22) saadaan sileän teräksen liitok-

sen kimmoinen aukeamisen kaava myödön alussa: 

  
𝑤𝑦 = (𝑓𝑦𝑘 − 2

𝑙𝑎𝛼𝜏,𝑠𝑒√𝑓𝑐𝑚
𝜙

 )
𝑙𝑎
𝐸𝑠

 (29) 

missä 𝑓𝑦𝑘 raudoitteen myötölujuus, 

𝑙𝑎 etäisyys liitoksen ja koukun välillä, 

𝛼𝜏,𝑠𝑒 olosuhdekerroin, hyvillä olosuhteilla 0,3 ja muuten 0,15, 

𝑓𝑐𝑚 betonin lieriölujuuden keskiarvo, 

𝜙 raudoitteen halkaisija, 

𝑙𝑎 etäisyys liitoksen ja päätykoukun välillä, 

𝐸𝑠 raudoitteen kimmokerroin [46, s. 163]. 

 

Harjaterästen ja sileiden terästen liitosalueen käyttäytymistä voidaan idealisoida kuvan 

38 mukaisesti. Engström [42, s. 240] on saanut harjaterästen osalta hyvän korrelaation 

numeerisen laskennan ja kokeiden kanssa, mutta sileiden terästen taivutustilanteen 

osalta on mukana pientä epävarmuutta. Engström ehdottaa sileiden terästen osalta 

varmuuskerrointa 2,0, mikä onkin otettu FIB 43 [46] julkaisussa käytäntöön. Kyseinen 

varmuuskerroin on otettu käyttöön aiemmin esitettyjen sileiden terästen laskentakaavo-
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jen osalta. Täten idealisoitua liitoskäyttäytymistä voidaan käyttää elementtirakentami-

sen osalta Izzuddinin pseudostaattisen kestävyyden pushover-analyysissä harjateräs-

ten ja sileiden terästen liitosaukeamisen mallintamiseen.  

 

Kuva 38. Idealisoitu liitosaukeneminen harjateräksellä [21, s. 20] 

Kuten kaavoista (20), (22), (24), (28) ja (29) nähdään, niin tartuntaolosuhteilla on mer-

kittävä vaikutus sauman aukeamiseen sekä harjateräksillä että sileillä teräksillä. Ku-

vassa 39 on esitetty standardin SFS-EN 1992-1-1 [40] tartuntaolosuhteiden määrityk-

set. Tartuntaolosuhteet riippuvat tangon sijainnista, valun paksuudesta ja valamissuun-

nasta [40]. Elementtisaumoihin sijoitettujen siteiden osalta saumavalun onnistumisella 

on todella suuri merkitys saavutettuun ankkurointiin, kuten Engströmin [42] suoritta-

mista kokeista käy ilmi. Tämän myötä varsinkin elementtisaumoihin sijoitettujen rau-

doitteiden osalta on perusteltua olettaa huonot olosuhteet ja määrittää liitosaukenemi-

nen sekä ankkurointi tämän mukaisesti [46, s. 175].  
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Kuva 39. Tartuntaolosuhteiden määritys [40, s. 133] 

Vaikka harjaterästen osalta kaavasta (22) voitaisiin päätellä, että suurempi teräksen 

halkaisija, kasvatettu teräksen lujuus ja pienennetty betonin lujuus korreloisi suurem-

paan sitkeyteen liitoksen osalta, asia ei todellisuudessa ole näin. Vaikka liitoksen kysei-

siä parametrejä varioitaisiin, niin liitoksen kaavalla (13) laskettu maksimi relatiivinen 

muodonmuutosenergia pysyy kuitenkin lähes samana. Ainoa ominaisuus, millä on 

suuri vaikutus relatiivisen muodonmuutosenergian osalta, on raudoitteen sitkeys. Ku-

vassa 40 on esitetty raudoitteen sitkeyden vaikutusta liitosaukeamiseen. Liitoksen sit-

keän käyttäytymisen varmistamiseksi ja liiaksi keskittyneen plastisen muodonmuutok-

sen välttämiseksi liitokseen kannattaa sijoittaa monta pientä terästä yhden suuren te-

räksen sijaan. [21, s. 20] Betoninormikortti 23 [23] määrittää suositeltavaksi side-

raudoitteeksi halkaisijaltaan 12 mm raudoitteen ja maksimissaan halkaisijaltaan 16 mm 

raudoitteen. 
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Kuva 40. Raudoitteen sitkeyden vaikutus liitosaukeamiseen, myötölujuus 500 MPa, 
betoni C30/37 ja huonot tartuntaolosuhteet [21, s. 21] 

FIB 43 [46, s. 175] mukaan FIP [66] määrittää ontelolaattojen saumoihin sijoitettujen 

saumaraudoitusten sallituksi sijainniksi kuvan 41 kriteerit. Saumarauta saa olla maksi-

missaan yläpuolisen leikkausloven korkeudella ja saumaraudan tulee sijaita minimis-

sään 40 mm päässä ontelolaatan alareunasta. Ontelolaatan sauman leveydelle on 

myös esitetty kriteerit. Maksimissaan 16 mm halkaisijaltaan omaavaa raudoitetta käyt-

täessä sauman leveyskriteerit eivät tule yleensä määrääviksi suomalaisissa ontelolaat-

tavälipohjissa. Spiroll-välipohjaelementillä kyseinen leveysvaatimus voi tulla ongel-

maksi, koska leikkausloven alapuolinen sauman leveys on vain 17 mm.  

 

Kuva 41. Saumaraudoituksen suositeltu sijainti [46, s. 175] 

Vaadittu ankkurointipituus voidaan laskea määrittämällä vaadittu ankkurointipituus 

myödössä ja lisäämällä siihen kaavan (21) vaatima plastisoituneen alueen pituus.  
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  𝑙𝑏,𝑡𝑜𝑡 = 𝑙𝑏𝑑 + 𝑙𝑡,𝑝𝑙 (30) 

missä 𝑙𝑏,𝑡𝑜𝑡 raudoitteen ankkurointipituus murrossa, 

𝑙𝑏𝑑 raudoitteen ankkurointipituus myödössä, 

𝑙𝑡,𝑝𝑙 sitkeyden vaatima ankkurointilisä, kaava (21) [46, s. 166]. 

 

Ontelolaattasaumassa sijaitsevan raudoitteen osalta saadaan onnettomuusmitoitusti-

lanteen 𝑙𝑏𝑑 ankkurointipituudeksi kaava (31). Ankkurointipituuden osalta rakenteessa ei 

oleteta olevan poikittaisen laajenemisen estävää raudoitusta tai poikittaispainetta. Li-

säksi raudoitteen halkaisija oletetaan olevan maksimissaan 16 mm. 

  
𝑙𝑏𝑑 = 𝛼1𝛼2

𝜙

4

𝑓𝑦𝑘

𝛼𝜂𝜂1𝑓𝑐𝑡𝑘,0,05
≥ 𝑙𝑏,𝑚𝑖𝑛 (31) 

missä 𝑙𝑏𝑑    raudoitteen ankkurointipituus myödössä, 

𝛼1    tangon muotokerroin, 1,0 suoralla tangolla ja 0,7  

              taivutetulla tangolla jos 𝑐𝑑 > 3𝜙, 

𝛼2    betonipeitekerroin, sileällä teräksellä 1,0, muuten suoralla 

              tangolla 0,7 ≤ 1 − 0,15 (
𝑐𝑑

𝜙
− 1) ≤ 1,0 ja taivutetulla  

              tangolla 0,7 ≤ 1 − 0,15 (
𝑐𝑑

𝜙
− 3) ≤ 1,0, 

𝑐𝑑    tangon reunaetäisyys, 

𝜙    tangon halkaisija, 

𝑓𝑦𝑘    tangon myötölujuus, 

𝛼𝜂    muotokerroin, sileällä 1,0 ja harjateräksellä 2,25, 

𝜂1    olosuhdekerroin, 1,0 hyvillä olosuhteilla ja muulloin 0,7, 

𝑓𝑐𝑡𝑘,0,05   betonin vetolujuuden 5 % fraktiili, 

𝑙𝑏,𝑚𝑖𝑛      ankkurointipituuden minimiarvo [40] [37]. 

 

Ankkurointipituuden vähimmäisarvo on yleisesti vedossa 𝑙𝑏,𝑚𝑖𝑛 ≥

max (0,3𝑙𝑏,𝑟𝑞𝑑 ; 10𝜙, 100 mm), missä 𝑙𝑏,𝑟𝑞𝑑 =
𝜙

4

𝑓𝑦𝑘

𝛼𝜂𝜂1𝑓𝑐𝑡𝑘,0,05
. Kaavoista voidaan nähdä, 

että saumabetonilla C16/20 ja maksimissaan T16 sideterästen osalta vain 10𝜙 ja 100 

mm voivat tulla määrääviksi minimiarvoiksi. Tämä voidaan perustella olettamalla T16 
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B500B harjateräs, hyvät tartuntaolosuhteet ja betoniksi C16/20, niin 0,3𝑙𝑏,𝑟𝑞𝑑 = 96 𝑚𝑚, 

mikä on pienempi kuin 100 mm. 

Kuvassa 42 on esitetty reunaetäisyyden 𝑐𝑑 määritys erityyppisten tankojen osalta.  

 

Kuva 42. Reunaetäisyyden 𝒄𝒅 määritys [40, s. 134] 

Sijoittamalla kaavat (21) ja (31) kaavaan (30), sekä olettamalla huonot tartuntaolosuh-

teet, saadaan kaava (32) ankkuroinnin vaaditulle pituudelle tangon murrossa. Kysei-

sessä kaavassa ankkurointi on oletettu sijaitsevan tasossa saumavalun keskellä ja kor-

keusasemassa etäisyyden 𝑐𝑑 vähimmäisvaatimukset on esitetty taulukossa 14. Mikäli 

taulukon 14 kriteerit eivät täyty, voidaan 𝛽𝑠 kertoimena käyttää varmalla puolella olevaa 

arvoa 0,7.  

  
𝑙𝑏,𝑡𝑜𝑡 =

𝜙𝑓𝑦𝑘

4
(

1

𝛽𝑠𝛼𝜂𝑓𝑐𝑡𝑘,0,05
+

(𝑘 − 1)

0,34√𝑓𝑐𝑚
) ≥ 𝑙𝑏,𝑡𝑜𝑡,𝑚𝑖𝑛 (32) 

missä 𝑙𝑏,𝑡𝑜𝑡    raudoitteen ankkurointipituus murrossa, 

𝜙    tangon halkaisija, 

𝑓𝑦𝑘    tangon myötölujuus, 

𝛽𝑠    tangon sijaintikerroin, taulukon 10 minimivaatimusten, 

    täyttyessä 1,0 ja muuten 0,7, 

𝛼𝜂    muotokerroin, sileällä 1,0 ja harjateräksellä 2,25, 

𝑓𝑐𝑡𝑘,0,05   betonin vetolujuuden 5 % fraktiili, 

𝑘            murto- ja myötölujuuden suhde 𝑓𝑢𝑘/𝑓𝑦𝑘, 

𝑓𝑐𝑚          betonin lieriölujuuden keskiarvo, 

𝑙𝑏,𝑡𝑜𝑡,𝑚𝑖𝑛 kokonaisankkurointipituuden minimiarvo, kaava (33). 
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Kokonaisankkurointipituuden minimiarvo tulee muotoon: 

  
𝑙𝑏,𝑡𝑜𝑡,𝑚𝑖𝑛 = 𝑙𝑏,𝑚𝑖𝑛 + 𝑙𝑡,𝑝𝑙 = min(10𝜙, 100𝑚𝑚) +

𝑓𝑦𝑘(𝑘 − 1)

0,27𝛼𝜏√𝑓𝑐𝑚

𝜙

4
 (33) 

missä 𝑙𝑏,𝑡𝑜𝑡,𝑚𝑖𝑛  raudoitteen minimiankkurointipituus murrossa, 

𝑙𝑏,𝑚𝑖𝑛     raudoitteen minimiankkurointipituus myödössä, 

𝑙𝑡,𝑝𝑙     sitkeyden vaatima ankkurointilisä, kaava (21), 

𝜙     tangon halkaisija, 

𝑓𝑦𝑘     tangon myötölujuus, 

𝑘            murto- ja myötölujuuden suhde 𝑓𝑢𝑘/𝑓𝑦𝑘, 

𝛼𝜏     olosuhdekerroin, hyvillä olosuhteilla 2,5 ja muuten 1,25, 

𝑓𝑐𝑚           betonin lieriölujuuden keskiarvo. 

 

 Kaavan (32) vähimmäisvaatimukset etäisyydelle 𝑐𝑑, perustuu lähteeseen [40] 
 

Harjateräs Sileä teräs 

Terästen väli-

nen keskiöetäi-

syys 

Reunaetäisyys Terästen väli-

nen keskiöetäi-

syys 

Reunaetäisyys 

𝟐𝝓  3𝜙  2𝜙 + 1 𝑚𝑚  3𝜙 + 1 𝑚𝑚  

 

Varsinkin monen tangon ankkurointipituutta määrittäessä on myös tärkeää tarkistaa, 

että pystyykö kyseinen ankkurointivoima ∑As,i𝑓𝑢𝑘,𝑖 siirtymään saumavalun ja ontelolaa-

tan välisen liittymän leikkauksella ontelolaatalle, eli 𝜏𝑐,𝑑 ≥ 𝜏𝑅𝑑𝑖 [23]. Mikäli oletetaan, 

että ontelolaatan ja saumanvalun välinen liittymä voi plastisoitua, tästä saadaan johdet-

tua yksinkertaistettu kaava leikkausjännityksen vaatimalle ankkurointipituudelle. Kysei-

seen laskentaan ei ole tarkkoja ohjeita, joten oletetaan sauman plastisoitumisen tapah-

tuvan täysin sideteräksen päästä, ilman kuorman jakautumista murtokartion mukai-

sesti. Tätä oletusta puoltaa myös hieman Engströmin [42] suorittamat ankkurointitestit, 

koska niissä kuvien perusteella murtuminen on tapahtunut suorana pintana saumate-

räksen päästä. Ontelolaatan tehokkaana korkeutena otetaan kuvan 43 mukainen kor-

keus, mistä on vähennetty alalaidan levennys.  
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Kuva 43. Ontelolaattasauman leikkauspinnan teholliset mitat 

Ontelolaatan sauman leikkauspinta-ala voidaan ilmaista 𝐴𝑜,𝑒𝑓𝑓 ≈ 2𝑙𝑏,𝜏ℎ𝑒𝑓𝑓, missä 𝑙𝑏,𝜏 

on vaadittu ankkurointipituus ja ℎ𝑒𝑓𝑓 on ontelolaatan sauman leikkauspinnan korkeus. 

Määrittämällä liittymän plastinen leikkausjännitys yhtä suureksi kuin liittymän leikkaus-

kestävyys saadaan määritettyä sauman leikkauskestävyyden vaatima ankkurointipi-

tuus: 

  
l𝑏,𝜏 ≥

∑As,i𝑓𝑢𝑘,𝑖
2ℎ𝑒𝑓𝑓τ𝑅𝑑𝑖

 (34) 

missä 𝑙𝑏,𝜏 liitoksen leikkauskestävyyden vaatima ankkurointipituus, 

𝐴𝑠,𝑖 raudoitteen 𝑖 pinta-ala, 

𝑓𝑢𝑘,𝑖 raudoitteen 𝑖 murtolujuus, 

ℎ𝑒𝑓𝑓 ontelolaatan leikkauspinnan korkeus, 

τ𝑅𝑑𝑖 ontelolaatan ja saumavalun välinen leikkauskestävyys. 

 

Ontelolaattasauman todellisesta käyttäytymisestä suurilla ankkurointivoimilla ei löydy 

koetuloksia, joten kyseiseen ankkurointipituuden laskentaan tulee suhtautua kriittisesti. 

SFS-EN 1992-1-1 [40] määrittää liukuvaletun pinnan sileäksi pinnaksi, jonka pinnankar-

heuskertoimeksi on määritetty 𝑐 = 0,20. FIB 43 [46] määrittää erittäin sileälle pinnalle 

ontelolaatoissa leikkauskestävyyden maksimiarvoksi 0,1 MPa ja karheille pinnoille 0,15 
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MPa. FIB 43 [46] noudattaa SFS-EN 1992-1-1 [40] karheusrajoja, joten ontelolaatta-

sauman leikkauskestävyyden maksimiarvo on FIB 43:n [46] mukaan väliltä 0,1–0,15 

MPa. Betoninormikortti 23 [23] määrittää ontelolaatan ja saumavalun väliseksi leikkaus-

kestävyyden arvoksi 0,15 MPa. SFS-EN 1992-1-1 [40] esittää levyjäykistyksen osalta 

sileälle ja karhealle pinnalle keskimääräiseksi leikkausjännityksen mitoitusarvoksi 0,15 

MPa. SFS-EN 1992-1-1 [40] antaa lisäksi yleisen betonisauman leikkauskestävyyden 

kaavan (35): 

  𝜏𝑅𝑑𝑖 = 𝛼𝑑𝑦𝑛𝑐𝑓𝑐𝑡𝑘,0,05 (35) 

missä 𝜏𝑅𝑑𝑖     ontelolaatan ja saumavalun välinen leikkauskestävyys, 

𝛼𝑑𝑦𝑛     dynaamisella kuormituksella 0,5, muuten 1,0, 

𝑐     pinnankarheuskerroin, sileällä pinnalla 0,2, 

𝑓𝑐𝑡𝑘,0,05    betonin vetolujuuden 5 % fraktiili [40]. 

 

Onnettomuustilanteessa kuormien voidaan olettaa olevan dynaamisia, joten 𝛼𝑑𝑦𝑛 ker-

toimen arvona käytetään 0,5. Betoninormikortti 23:n [23] ja SFS-EN 1992-1-1:n [40] le-

vyjäykistyksen keskimääräiseen leikkauskestävyyden arvoon päästään, kun oletetaan 

saumavalun lujuuden olevan maksimissaan C20/25. Oletus vaikuttaa loogiselta, joten 

tämän diplomityön osalta saumavalun ja ontelolaatan välisen leikkausjännityksen mitoi-

tusarvona käytetään 0,15 MPa. Kyseiseen mitoituskestävyyteen on otettu huomioon 

myös ontelolaatan punosten tartuntaominaisuuksien vaikutus [23, s. 27].  

FIB 43 [46] mukaan FIP [66] suosittelee saumavaluun liittyvien epävarmuuksien vuoksi 

ankkurointipituuden vähimmäispituudeksi suorilla tangoilla 100𝜙 ja taivutetuilla tan-

goilla 75𝜙. Taivutettuja tankoja suositellaan, kun yhteen saumaan ankkuroitava voima 

on yli 40 kN [46, s. 175], eli A400H ja B500B teräslaaduilla yli 10 mm tankoja ankkuroi-

taessa. Yhteen saumaan suositellaan ankkuroitavan maksimissaan myötölujuuden mu-

kaan laskettuna 80 kN vetovoima [46]. Kyseiset kriteerit perustuvat Chalmerssin tekni-

sessä yliopistossa suoritettuihin testeihin, sekä Engströmin väitöstyöhön [42]. Kyseiset 

testit on suoritettu kuvan 44 neljän ontelolaatan laatastolle. Osissa testeistä on poikit-

taissaumoihin asennettu poikittaisteräkset, mutta laatan ympäri ei ole asennettu ren-

gasterästä. Tämän vuoksi testien yleisin murtotapa on toisen laatan kiertyminen minkä 

jälkeen ankkurointi pettää. Kyseinen testi ei ole aivan yksi yhteen todellisen rakenteen 

kanssa, koska normaalisti ontelolaatastot on sidottu yhtenäiseksi laatastoksi rengaste-

rästen avulla. Kyseistä 80 kN maksimiarvoa voi pitää todella konservatiivisena arvona, 

joka pätee vain 265 mm korkeille ontelolaatoille.  
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Kuva 44. Ontelolaatan sauman ankkuroinnin testiasetelma [42, s. 114] 

Yleisesti ottaen Suomessa saumaraudoituksen jatkospituus määritetään pituuteen 

100𝜙 ja monta tankoa ankkuroidessa sauman leikkauskestävyys tarkistetaan Betoni-

normikortti 23:n [23] ohjeiden mukaisesti. Konservatiivista 80 kN vaatimusta ei ole mai-

nittu suomalaisissa suunnitteluohjeissa tai eurokoodissa. Jokaisessa vaurionsietokyvyn 

menettelytavassa on tärkeää, että laskennassa käytetyt siteet ankkuroituvat suunnitel-

lulle voimalle. Suorien terästen ankkurointia ontelolaattasaumassa on tutkittu lasken-

nallisesti kappaleessa 5.3. 

Rengasterästen osalta jatkospituutena käytetään yleensä samaa kuin suorien side-

raudoitusten osalta, eli 100𝜙. FIB 63 [21, 58] suosittelee rengasterästen osalta mekaa-

nisia jatkoksia ja sallii tankojen välisen jatkoksen vain, mikäli rengasterästen ympärillä 

on haat. Haotuksella estetään betonin halkeilu tankojen jatkamisesta aiheutuvista poi-

kittaisista voimista [46, s. 170]. Sisänurkissa rengasteräs tulee ankkuroida molemmissa 

suunnissa laattaan ankkurointipituuden verran [21, s. 33]. 

Seinäelementtien sidonta välipohjaan toteutetaan elementin yläpinnassa olevien teräs-

ten vaarnavaikutuksen avulla. Vaarnavaikutuksessa betonin yläpinta plastisoituu kuvan 

45 mukaisesti ja vaarnatapin plastinen nivel siirtyy plastioistuneen betonin alalaitaan. 

Vaarnatappien osalta on kolme murtotapaa, vaarnatapin leikkaus- ja taivutusmurto ja 

betonin reunan murtuminen. Vaarnatapin leikkautuminen voidaan tarkastaa kaavan 

(36) mukaisesti, taivutusmurto kaavan (37) mukaisesti. Betonin reunan murtuminen 

voidaan tarkastaa ristikkoanalogian avulla kuvan 46 mukaisesti olettamalla betonin pu-

ristuskulmaksi 45 °. [46, s. 203–205]  
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Kuva 45. Vaarnatapin toiminta taivutusmurrossa [46, s. 205] 

Vaarnatapin leikkausmurron kestävyys: 

  𝐹𝑣𝑅𝑑,1 = αd𝑓𝑦𝑑𝐴𝑠 (36) 

missä 𝐹𝑣𝑅𝑑,1 vaarnatapin leikkauskestävyys, 

𝛼𝑑 korjauskerroin, yleensä 0,6, 

𝑓𝑦𝑑 teräksen myötölujuuden suunnitteluarvo, 

𝐴𝑠 vaarnatapin poikkipinta-ala [46, s. 204]. 

 

Vaarnatapin taivutusmurron kestävyys: 

  
𝐹𝑣𝑅𝑑,2 = α0𝜙

2√𝑓𝑐𝑑𝑓𝑦𝑑 (37) 

missä 𝐹𝑣𝑅𝑑,2 vaarnatapin taivutuskestävyys, 

𝛼0 betonin jännitystilan korjauskerroin, suositusarvo 1,0, 

𝜙 vaarnatapin halkaisija, 

𝑓𝑐𝑑 betonin puristuslujuuden mitoitusarvo, 

𝑓𝑦𝑑 teräksen myötölujuuden suunnitteluarvo [46, s. 206]. 

 

 

Kuva 46. Betonin murron tarkastaminen ristikkoanalogialla [46, s. 204] 
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4. KIRJAHYLLYRUNKO 

4.1 Historia 

Heti sotien jälkeen 1940- ja 1950-luvuilla alkoi muutoksen kausi, milloin alettiin luopu-

maan vanhoista rakennustavoista ja haettiin uusia tapoja. 1960-luvulle tultaessa van-

hoista perinteistä oli jo pääosin luovuttu ja rakentamisessa vallitsi kokeileva innostus. 

Asuinkerrostalojen runkotyyppien kirjo oli hyvin laaja 1960-luvulla, kuten kuvasta 47 

voidaan havaita. Voimakkaan kaupungistumisen vuoksi 1960-luvun edetessä ja varsin-

kin 1970-luvulla massiivinen asuntotarve kohdistui lähiöihin. Tehokkaiden rakennusta-

pojen löytäminen oli Gryndereille, eli perustajarakentajille, tärkeää. [5, s. 14–15] Asun-

topulan ratkaisuksi esitettiin jo 1940- ja 1950-luvuilla maailmalla yleistynyt elementtira-

kentaminen, mutta Suomessa elementtirakentaminen yleistyi vasta 1960-luvun lopulla 

tapojen vakiinnuttua [5, s. 28]. 

   

   

Kuva 47. 1960-luvun yleisimmät runkotyypit Helsingissä [5, s. 53] 

Elementtirakentamisen tapojen vakiintumiseen vaikutti suuresti Suomen Betoniteolli-

suuden Keskusjärjestön julkaisema Asuinrakennuselementtien liitos- ja rakennedetaljit 

-julkaisu [67]. Asuinrakennuselementtien liitos- ja rakennedetaljit -julkaisu [67] keskittyi 

levyrakentamisen liitosdetaljeihin ja antoi myös laskentaohjeita ja -esimerkkejä liitok-

sien mitoituksesta. Julkaisulla pyrittiin yhtenäistämään rakennusfirmojen detaljien kir-

joa, jotta elementtien teollinen valmistaminen tehtaissa olisi kannattavaa. [67] Kyseisen 
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julkaisun pohjalta käynnistettiin myös Suomen Betoniteollisuuden Keskusjärjestön toi-

mesta avoimen suomalaisen elementtijärjestelmän kehitystyö, eli niin sanottu BES-tut-

kimus [68]. Tutkimuksen lopputuloksena saatiin kehitettyä runkorakenteiden 3M-mo-

duulimitoitus (300 mm) sekä pääasialliseksi asuinkerrostalojen runkotyypiksi valikoitui 

kustannussyistä kirjahyllyrunko. Täyselementtisen BES-kirjahyllyrungon keskiössä oli 

liukuvalettavan ontelolaatan hyödyntäminen väli- ja yläpohjassa. Moduulimitoitus mah-

dollisti elementtien standardoinnin, jolloin esivalmistusasteen kohottaminen oli taloudel-

lisesti kannattavaa. Kirjahyllyrungon kanssa kisassa oli loppumetreillä mukana myös 

kuvan 48 pilari-laattarunko, mikä olisi runkotyyppinä ollut muuntojoustavampi kirjahylly-

runkoon verrattuna. [68] 

 

Kuva 48. Pilari-laattarungon visualisointi [68] 

Kirjahyllyrungon valintaan vaikutti varmasti myös, että se oli jo 1960-luvulla hyvin va-

kiintunut paikallavalettavana runkotyyppinä asuinrakentamisessa. Kirjahyllyrunko oli 

1970-luvulle tultaessa käytännössä ainut runkotyyppi millä asuinkerrostaloja rakennet-

tiin kaupungeissa [5, s. 53]. Kehittyneen elementtitekniikan myötä 1980- ja 1990-lu-

vuilla täyselementtinen BES-kirjahyllyrunko nousi yleisimmäksi runkotyypiksi [69, s. 

38–39] ja vielä nykyäänkin 2020-luvulla kirjahyllyrunko on yleisin asuinkerrostalojen 

runkotyyppi [70]. Pienemmissä pitäjissä paikallavalutekniikka on voinut pysyä pidem-

pään vallitsevana rakennustekniikkana, koska lähtökohtaisesti tuotantomäärät olivat 
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liian pieniä elementtitehtaiden perustamiselle ja työvoimasta ei ollut välttämättä yhtä 

suurta pulaa kuin kaupungeissa [5, s. 31] [69, s. 38]. Näin kävikin esimerkiksi Kuopi-

ossa, missä paikallavalutekniikka oli elementtitekniikkaa suositumpi vielä 1980-luvulla-

kin [69, s. 38]. Tampereella kehitys tapahtui nopeasti 1950-luvun yleisimmästä 1,5 ki-

ven tiilirungosta 1960-luvun alkupuolen täyselementtitalojen kokeiluihin. Elementtiko-

keilujen jälkeen Tampereen yleisimmäksi runkotyypiksi nousi nopeasti osaelementtinen 

kirjahyllyrunko. [5, s. 36]  

Elementtirakentamisen alkuaikoina 1950-luvun lopussa ja 1960-luvun alussa element-

tien valmistus oli tavanomaista hoitaa työmaan viereen perustettavissa työmaavali-

moissa. Tähän yhtenä syynä oli, että työmaavalimossa valmistetuista elementeistä ei 

tarvinnut maksaa veroa. Tilanne muuttui kuitenkin hieman 1963, kun voimaan tuli uusi 

liikevaihtoverojärjestelmä, joka höllensi elementtitehtaiden verotusta. Lopullisesti työ-

maalla tehtävä elementtien valmistus loppui viimeistään 1965, kun korkein hallinto-oi-

keus päätti kaiken työmaalla tapahtuvan valmistuksen ja työn olevan verotuksen 

alaista. [71, s. 59] 

Saastamoisen diplomityön [6] 29:n asuinkerrostalon otannan mukaan 1960-luvulta läh-

tien Tampereen lähiöiden asuinkerrostalojen yleisin runkotyyppi on ollut osa- tai 

täyselementtinen kirjahyllyrunko. Paikallavalettu välipohja on ollut kyseisten 29:n ker-

rostalon otannassa noin 38 % tapauksista, joten vuosina 1962–1987 paikallavalettu vä-

lipohja on ollut varsin suosittu. Kyseisessä otannassa vain kahdessa 1960-luvulla ra-

kennetussa kerrostalossa on ollut paikallavaletut ulkoseinät ja 1970-luvulta lähtien väli-

seinät on toteutettu yleisimmin elementtirakenteisina. [6, s. 34–37] Otos ei ole kovin 

laaja, mutta antaa hyvää kuvaa Tampereen lähiöiden runkotyypeistä elementtirakenta-

misen alkuaikoina. 

4.2 Runkovariaatiot ja tyypilliset dimensiot 

Kirjahyllyrungon nimitys tulee kirjahyllyä muistuttavasta kantavasta rungosta, missä 

vain poikittaiset seinät ovat kantavia. Jäykistys on hoidettu poikittaiseen suuntaan kan-

tavilla seinillä ja pitkittäiseen suuntaan pitkittäissuuntaisilla väliseinillä ja porrashuo-

neilla. Pitkien sivujen ulkoseinillä ei ole kantavaa roolia. [5, s. 62] Neuvonen ja Hieta-

Wikman [69, s. 59] listaavat myös pitkittäissuunnan ulkoseinillä jäykistetyn rakennuk-

sen kirjahyllyrungoksi. Kuvassa 49 on esitetty periaatteellinen kirjahyllyrunko. 
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Kuva 49. Periaatteellinen kirjahyllyrunko [5, s. 66] 

Kirjahyllyrungosta on olemassa valmistustekniikan mukaan jaettuna kolme eri variaa-

tiota, paikallavalettu, osaelementtinen ja täyselementtinen kirjahyllyrunko. Paikallava-

lettu runko oli yleisin 1950-luvulla, osaelementtinen runko 1960-luvulla ja 1970-luvun 

alkupuolella ja täyselementtinen runko 1970-luvun lopusta eteenpäin. Paikkakuntakoh-

taisten erojen vuoksi kyseinen jako on vain suuntaa antava. [5, s. 63] [71, s. 38–39] 

Valmistustekniikan mukaan tehdyn jaon lisäksi osaelementtinen runko voidaan jakaa 

neljään eri osaan elementoitujen rakenteiden mukaisesti. Lisäksi välipohja voidaan ja-

kaa kahteen eri osaan käytettyjen elementtien mukaan. Listauksessa ei ole mainittu 

kaikkia mahdollisia osaelementtisen rungon variaatioita, vaan pelkästään Mäkiön et al. 

[5, s. 63] mukaan yleisimmin esiintyvät variaatiot: 
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- Paikallavalettu runko 

- Osaelementtinen runko 

o Ei kantavat ulkoseinät elementeistä 

o Kaikki ulkoseinät elementeistä 

o Kaikki ulkoseinät ja väliseinät elementeistä 

o Kaikki ulkoseinät ja välipohja elementeistä 

▪ Pitkälaatta (BES-talo) 

▪ Massiivilaatta 

- Täyselementtinen runko 

o Pitkälaatta (BES-talo) 

o Massiivilaatta (suurlevyrunko) [5, s. 63] [71, s. 38–39]. 

Massiivilaatalla tarkoitetaan pehmeällä teräksellä (myötöraja alle 700 MPa) raudoitet-

tua yleisesti 0,19 m tai 0,2 m paksuja ja yleensä yli 1,2 m leveitä lattaelementtejä. Mas-

siivilaattojen suurin jänneväli on noin 5,5 m. [5, s. 67] [71, s. 38] Massiivilaattoja on val-

mistettu myös 1,2 m leveinä tyyppielementteinä [5, s. 67]. Pitkälaatalla tarkoitetaan ka-

peita, yleensä 1,2 m leveitä välipohjaelementtejä, jotka on valmistettu esijännittämällä. 

Pitkälaattojen jänneväli on jopa 10 m. [5, s. 68] [71, s. 39] Näihin lukeutuvat Nilcon-väli-

pohjaelementti ja ontelolaatat. Ontelolaatoista on valmistettu BES-suositusten mukai-

sesti kolmea eri versiota, Variax-, Spiroll- ja Span-Deck-ontelolaattaa. [53] Näiden li-

säksi Rakennusyhtymä Mattinen-Niemelä Oy on käyttänyt osassa BES-asuinkerrosta-

loissa pehmeällä teräksellä raudoitettuja 265 mm korkeita ontelolaattoja. Kyseisten 

laattojen leveys oli maksimissaan 2,4 m ja pituus maksimissaan 7,75 m. [72] 

Variax- ja Spiroll-ontelolaattaa sekä Nilcon-välipohjaelementtiä on valmistettu 1970-lu-

vun alkupuolelta lähtien. Span-Deck-ontelolaattaa on valmistettu 1970-luvun loppupuo-

lelta lähtien. Näistä tosin Span-Deck-ontelolaatta tuli korvaavana tuotteena Nilconille 

1970-luvun lopulla, mutta Span-Deck-ontelolaatan myynti jatkui vain 1980-luvun puo-

leenväliin saakka. Virallisesti Nilconin tuotanto on lopetettu Suomessa 1983. [71, s. 

105–106] Pitkälaatta on kulkenut massiivilaatan rinnalla 1970-luvun alkuosan ajan, 

mutta jo 1970-luvun puolessa välissä pitkälaatat syrjäyttivät massiivilaatan markkinoi-

den suosituimpana välipohjaelementtinä [71, s. 107]. Tamperelainen Cellit Oy on aloit-

tanut ensimmäisenä Spiroll-ontelolaatan valmistuksen 1970-luvun alussa [5, s. 74], jo-

ten Tampereella on luultavasti väli- ja yläpohjissa käytetty Spiroll-ontelolaattaa 1970-

luvun alussa. Elementtirakentamisen alkuaikoina 1970-luvun alussa Tampereen suurin 
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elementeistä rakentava rakennusliike Mattinen & Niemelä oli kuitenkin sopinut 3–4 vuo-

den sopimuksen Variax-ontelolaatan tilauksesta [71, s. 106], joten Tampereen ensim-

mäiset BES-talot on rakennettu Variax-ontelolaatoilla. Variax-ontelolaattoja valmistanut 

Paraisten kalkki osti 1970-luvun alkupuolella Tamperelaisen Cellit Oy:n, joten Spiroll-

ontelolaattaa on valmistettu vain 1970-luvun alussa [71]. Käytännössä Spiroll ja Variax 

eivät eroa toisistaan muuten kuin reunan muodolla. Spirolissa reunasauma on ka-

peampi kuin Variaxissa, kuten kuvasta 50 voidaan nähdä. 

 

 

 

 

Kuva 50. BES-suositusten mukaiset välipohjaelementtityypit asuinkerrostaloissa yl-
häältä alaspäin: Nilcon-välipohjaelementti, Variax-ontelolaatta, Spiroll-ontelolaatta ja 
Span-Deck-ontelolaatta [53].  
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Kuvan 50 välipohjaelementtien lisäksi Nilconilta on löytynyt täysin eristetty alapohjaele-

mentti, kylmää tilaa vasten lisäeristetty elementti ja kallistettu ylipohjaelementti. Variax-

ontelolaatasta on lisäksi ollut saatavissa 200 mm korkea 6-onteloinen elementti, 150 

mm korkea 8-onteloinen elementti, erillinen palolaatta, sekä alapuolelta lämmöneris-

tetty ontelolaatta. [53] Alla olevassa taulukossa on esitetty asuinkerrostalossa käytettä-

vien BES-suositusten mukaisten välipohjaelementtien teknisiä tietoja taulukoituna. 

 BES-suositusten mukaisten välipohjaelementtien tekniset tiedot [53] 

 Nilcon Variax Spiroll Span-Deck 

𝒉𝒆 300 mm 265 mm 265 mm 290 mm 

𝒉𝒆𝒇𝒇 226 mm 245 mm 235 mm 245 mm 

𝒈𝒌 2,8 kN/m² 3,8 kN/m² 3,8 kN/m² 4,0 kN/m² 

𝒃𝒂𝒗𝒈 40 mm 38 mm 14 mm 30 mm 

𝒃𝒎𝒊𝒅 50 mm 38 mm 14 mm 30 mm 

ℎ𝑒 on elementin korkeus, 

ℎ𝑒𝑓𝑓 on elementin sauman leikkauspinnan tehollinen korkeus, 

𝑔𝑘  on elementin omapaino saumattuna, 

𝑏𝑎𝑣𝑔 on elementtien välisen sauman keskiarvoinen leveys, 

𝑏𝑚𝑖𝑑 on elementtien välisen sauman leveys elementin keskellä. 

Suomessa on historian aikana ollut monta ontelolaattavalmistajaa, esimerkiksi Parma, 

K-betonia ja Optio, mutta suurimmassa osassa reunamuodot ovat lähes identtiset tai 

identtiset Variax-ontelolaatan kanssa. Ontelolaattavalmistajakohtaiset tyyppihyväksyn-

nät loppuivat vuonna 2008, jolloin viimeistään kaikille ontelolaatoille tuli yhteneväiset 

muotovaatimukset standardin SFS-EN 1168 [73] voimaantultua. 

Kantavan väliseinän paksuus oli yleensä paikallavalettuna ja elementtirakenteisena en-

nen BES-järjestelmää 150–160 mm ja BES-talossa 180 mm. Sandwich-elementti yleis-

tyi pitkien sivujen kantamattomana ulkoseinäelementtinä jo 1950- ja 1960-lukujen tait-

teessa ja kantavissa seinissä 1960-luvun loppupuolella. Sandwich-elementin ulkokuo-

ren paksuus oli tyypillisesti 40–60 mm, kantamattoman sisäkuoren paksuus 70–100 

mm ja kantavan sisäkuoren paksuus 150–160 mm. Sisä- ja ulkokuoren sidonta toi-

siinsa toteutettiin yleensä 5 mm halkaisijan omaavalla ruostumattomasta teräksestä 

valmistetulla ansaalla. Sisä- ja ulkokuoren väliin sijoitettiin yleensä mineraalivillasta val-

mistettu 80–90 mm paksu eristekerros. Paikallavaletun betonivälipohjan paksuus oli 
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yleensä 150–160 mm ja tämän päällä oli 40–50 mm paksuinen pintavalu. 1960-luvun 

alussa pintavalu tehtiin kelluvana 20–35 mm paksuisen eristekerroksen päälle. [5, s. 

70–79] 

Varsinkin ennen BES-järjestelmää pitkän sivun kantamattomat elementit ripustettiin ta-

vanomaisesti poikittaisista seinistä, jotta pitkän sivun seinille ei tarvinnut rakentaa eril-

listä perustusta. BES-järjestelmän myötä välipohjarakenteen jännevälit kasvoivat mer-

kittävästi, mikä tuotti hankaluuksia aiemmalle kantamattomien seinien ripustusmenetel-

mälle. Alle 7,2 m jänneväleillä pitkän sivun kantamattomat elementit oli vielä mahdol-

lista toteuttaa yhdellä elementillä, mutta tästä pidemmillä jänneväleillä ne jouduttiin te-

kemään kahdesta osasta. Tällöin pitkän sivun elementtien alle toteutettiin joko perus-

tus, tai kaksi elementtiä liitettiin toisiinsa asennusvaiheessa monoliittisesti. Kahden ele-

mentin kiinnitys toisiinsa monoliittisesti mahdollisti elementtien toimimisen yhtenä sei-

nämäisenä palkkina. [5, s. 78] 

Ennen BES-järjestelmää kirjahyllyrungon kantavien seinien keskeltä keskelle mitta (k/k-

mitta) oli maksimissaan 5,5 m ja rakennuksen leveys määritettiin tarpeen mukaisesti. 

BES-järjestelmässä rakennuksen ja rakenneosien dimensiot sidottiin 1,2 m moduulimit-

toihin. BES-järjestelmässä kerroskorkeudeksi oli valittu 2,8 m, jolloin huoneiston va-

paaksi korkeudeksi tuli 2,5 m. [68, s. 57–59] Käytännössä BES-järjestelmässä seinien 

pituudet ovat olleet maksimissaan 7,2 m ja kantavien seinien k/k-mitta maksimissaan 

12 m. BES-järjestelmän määrittämä kerroskorkeus on pysynyt asuinkerrostalojen 

osalta vakiomittana 1990-luvulle saakka. Minimi kerroskorkeus muutettiin 1990-luvulla 

mittaan 3,0 m [69, s. 18–19].  

4.3 Kirjahyllyrungon vanhat sidonnat 

Kirjahyllyrungon vanhojen sidontojen osalta keskitytään vain täyselementtiseen BES-

runkoon sekä osaelementtiseen runkoon, missä välipohja on toteutettu paikallavaluna. 

Kyseisissä runkotyypeissä standardointi on viety pisimmälle, joten vanhoista sidon-

noista voidaan antaa jotain arviota. Muiden runkotyyppien osalta toteutus on aina ollut 

tapauskohtaista, joten mitään yleisiä sidontaohjeita ei ole olemassa.  

Tulevien kappaleiden sidonnat ovat vain suunnitteluohjeiden määrittämät minimisidon-

nat. Sidontojen teräsmäärät voivat olla toteutettujen runkojen osalta myös suurempia 

kuin minimisidontojen vaatimukset. Alustavasti sidontoja voidaan arvioida seuraavien 

kappaleiden minimisidontojen avulla, mutta toteutetut sidonnat tulisi aina tarkistaa 

myös rakennesuunnitelmista tai tekemällä rakenneavauksia.  
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Juotosvalujen lujuudet on määritetty kohdekohtaisesti rakennesuunnittelijan toimesta, 

eikä betoninormeissa ole mainittu mitään suosituslujuuksia. Hyvänä minimiarvauksena 

juotoslujuuden osalta on C16/20, mikä on ollut Suomen betoniteollisuuden keskusjär-

jestön (SBK) julkaisemassa suurlevyjärjestelmän detaljiohjeessa [67] saumavalun mini-

mivaatimus. 

Vuonna 1954 julkaistuissa betoninormeissa [74] harjateräs V40 tuli merkittäväksi teräs-

laaduksi teräsbetonirakenteiden toteutuksessa, mutta näiden rinnalla esiintyi myös si-

leitä St 37, St 44 ja St 52 raudoitteita. Sileiden terästen osalta merkintä on perustunut 

teräksen murtolujuuteen yksikössä 𝑘𝑝/𝑐𝑚2 ja harjateräksen osalta myötölujuuteen sa-

massa yksikössä. Vuoden 1965 julkaistuissa betoninormeissa [75] siirryttiin sileidenkin 

terästen osalta myötölujuuden mukaisiin merkintöihin A22 ja A32. A22 teräs vastaa St 

37 terästä ja A32 vastaa St 52 terästä. Harjateräksen merkintä muuttui merkinnäksi 

A40H, mutta lujuusominaisuudet pysyivät samoina. St 44 teräkselle ei ollut enää vuo-

den 1965 julkaistussa betoninormissa [75] vastinetta, joten sen valmistus on lopetettu. 

Kyseisistä teräksistä oli olemassa myös S-kirjaimella merkittyjä hitsauksen sallivia te-

räksiä. 1970-luvulla betoninormeissa [76] siirryttiin teräksien osalta SI-järjestelmän mu-

kaisiin merkintätapoihin ja vanhoista teräksistä mainittuina olivat enää A220 ja A400H. 

Hitsausmerkintä pysyi samana kuin aiemmassa normissa. [5, s. 247–250] A500HW te-

räs syrjäytti A400H teräksen suosituimpana harjateräslaatuna viimeistään 90-luvulla, 

koska vuoden 1993 betoninormissa [77] on maininta A400H teräslaadun valmistuksen 

lopetuksesta. Hitsausmerkintä muutettiin 1990-luvulla W-kirjaimeksi [77]. Sileä teräs 

A220 korvattiin 1980-luvulla kansallisen merkinnän mukaisella Fe37B teräksellä [78] ja 

1990-luvulla eurooppalaiseen merkinnän mukaisella S235JRG2 teräksellä [77]. 

Seuraavien kappaleiden sidonnoissa harjaterästä on merkitty kirjaimella T ja sileitä te-

räksiä symbolilla ∅. Esimerkiksi 2T16 tarkoittaa kaksi kappaletta halkaisijaltaan 16 mm 

harjaterästä ja 2∅12 tarkoittaa 2 kappaletta halkaisijaltaan 12 mm sileää terästä. 

4.3.1 Seinäelementtien sidonnat 

Reunaseinän vaakasidonnalla tarkoitetaan kuvan 16 sidettä 4 ja seinän pystysidonnalla 

saman kuvan sidettä 5. 

RIL:n vuonna 1967 julkaistu betonielementtinormi [79] sekä SBK:n vuonna 1968 jul-

kaistu suurlevyjärjestelmän detaljiohje [67] sallivat kantavien seinien välisen pystysuo-

ran sauman toteutuksen ilman vaarna- tai pystyteräksiä, mikäli betonin sallittu leikkaus-

lujuus ei ylity ja mikäli elementtisaumaan ei kohdistu vetoa. Vedon tapauksessa kysei-
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nen seinä voitiin myös ankkuroida vaarnateräksillä risteäviin seiniin [67], joten pystyte-

rästä ei välttämättä ole näissäkään tapauksissa käytetty. Mahdollinen pystyteräs on si-

joitettu jatkospituuden 35𝜙 + 100 𝑚𝑚 verran välipohjan ylä- ja alapuolelle [67]. Mikäli 

pystysauman leikkauskestävyys ei ollut riittävä, on saumaan sijoitettu A22 teräksestä 

valmistettuja vaarnoja. Pystyterästen kanssa saumavalun lujuudeksi vaadittiin minimis-

sään K200. [67]  

Vuonna 1970 valmistunut BES-tutkimus [68] määritti betonirakenteiden vedon aina 

otettavan kiinni teräksillä ja puristuksen betonilla. BES-tutkimus [68] ehdotti saumassa 

vaikuttavan työntövoiman jaettavan 45° kulmassa veto- ja puristuskomponenttiin. Ky-

seisen tutkimuksen tulokset saatiin käytäntöön vasta kaksi vuotta myöhemmin vuonna 

1972, kun SBK julkaisi BES-järjestelmän rakenteita koskevan suosituksen [80]. BES-

suosituksessa [80] vaadittiin kantavana toimivan päätyseinäelementin saumoihin sijoi-

tettavan minimissään jatkuvat T12 A400H pystyteräkset. Päätyseinäelementtien osalta 

pystyterästen maksimi k/k-jako oli 2,4 m. Yli 2,4 m pituisilla päätyseinäelementeillä pys-

tyteräkset vaadittiin sijoittavan halkaisijaltaan 70 mm reikiin, jotka valettiin saumabeto-

nilla umpeen. Tarvittaessa kyseiset liitokset voitiin toteuttaa myös hitsausliitoksilla. Pys-

tysauman teräsvaarnat määritettiin tehtäväksi sileästä A22 teräksestä. [80] Päätysei-

näelementtien pystysaumojen vaatimukset olivat samat myös vuoden 1974 ja 1979 

BES-suosituksissa [53] ja [83]. Kuvassa 51 on esitetty BES-suositusten [80] mukaiset 

pystyterästen sijoitusmahdollisuudet. 

 

Kuva 51. BES-suositusten mukaiset pystyterästen sijoitusmahdollisuudet [80].  

Kyseinen pystyteräksen suositus on pysynyt samana vielä 1990-luvulle saakka, eikä 

betoninormeissa [76][78][84][75][74] ollut virallista vaatimusta seinäelementtien sidon-

noille. Vasta vuonna 1993 julkaistuun Rakennusmääräyskokoelman betonirakenteita 

koskevaan ohjeeseen [77] lisättiin maininta jatkuvan sortuman rajoittamiseksi. Kanta-

valla ja jäykistävällä seinäelementillä pystysidonnaksi vaadittiin 20 % yhdeltä kerrok-

selta tulevien kuormien ja seinäelementin omapainosta, kuitenkin vähintään 20 kN/m 
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seinän pituutta kohden ja maksimissaan 150 kN [77]. Kyseisessä betoninormissa [77] 

myös mainittiin, että seinäelementti tulee sitoa välipohjaan 20 kN/m sidevoimalle ja 

maksimissaan 150 kN per elementti. 

Vuonna 2001 julkaistussa betoninormissa [81] seinäelementin pystysidonnan maksimi-

vaatimusta pienennettiin arvoon 100 kN, mutta muuten vaatimukset pysyivät samoina 

kuin 1993 julkaistussa betoninormissa [77]. Vuoden 2005 betoninormin [51] vaatimuk-

set olivat samoja kuin vuoden 2001 betoninormin [81]. Seuraavan kerran seinän sidon-

tavaatimukset muuttuivat 2014 eurokoodisuunnitteluun [82] siirryttäessä ja kyseiset 

vaatimukset ovat seinien sidevoimien osalta voimassa vielä tänä päivänäkin. Vaaditut 

sidevoimat kasvoivat, sekä maksimi sidontavoiman vaatimus poistui pystysidonnan 

osalta [82]. Pystysiteiden k/k-jaon vaatimus kasvatettiin arvoon 6 m ja side sai sijaita 

maksimissaan 3 m seinän vapaasta päädystä. [82, s. 21] Kansallisen liitteen vuonna 

2019 julkaistu versio [22] poisti 6 m k/k-jaon kriteerin käytöstä. 

SBK:n julkaisemat BES-suositukset [53] ja [80] olivat kyllä yleisesti käytössä, mutta ne 

ovat olleet vain ohjeita eivätkä sitovia suunnittelukriteereitä. Jatkuvan sortuman asiat 

mainittiin ensimmäisen kerran sitovassa RakMk:n suunnitteluohjeessa [77] vasta 1993, 

joten tätä ennen toteutetuissa rakennuksissa seinien sidonnat voivat olla aivan mitä 

vain. Taulukossa 16 on esitetty koonti suunnitteluohjeiden seinäelementtien minimi-

sidonnoista kronologisessa järjestyksessä. 

  



100 
 

 Seinäelementtien minimisidonnat 
 

Suunnitte-

luohje 

Julkaisu-

vuosi 

Pystysidonta Vaakasidonta Huomioita 

SBK [67] 1968 Ei pakollinen Ei vaadittu Teräs vain 

35𝜙 + 100 𝑚𝑚 

välipohjan ylä- 

ja alapuolella 

BES-suo-

situs [80] 

1972 T12 A400H Ei vaadittu Sidonta vain 

päätyseinäele-

menteillä. Pys-

tyteräksien 

maksimi k/k-

jako 2,4 m 

RakMk B4 

[77] 

1993 

min(

0,2(𝐺𝑘 + 𝑄𝑘)

20
𝑘𝑁

𝑚
∙ 𝐿𝑤  

150 𝑘𝑁

)  
min(

20
𝑘𝑁

𝑚
∙ 𝐿𝑤

150 𝑘𝑁
)  

Sidonta kaikilla 

kantavilla sei-

nillä. 

RakMk B4 

[81] [51] 

2001 / 2005 

min(

0,2(𝐺𝑘 + 𝑄𝑘)

20
𝑘𝑁

𝑚
∙ 𝐿𝑤  

100 𝑘𝑁

)  
min(

20
𝑘𝑁

𝑚
∙ 𝐿𝑤

150 𝑘𝑁
)  

Sidonta kaikilla 

kantavilla sei-

nillä. 

1991-1-7 

NA [82] 

2009 Sidonnat kappaleen 3.4 mukaisesti. Pystyteräksien 

maksimi k/k-

jako 6 m ja 

side maksimis-

saan 3 m sei-

nän päädystä 

1991-1-7 

NA [22] 

2019 Sidonnat kappaleen 3.4 mukaisesti. Pystyteräksen 

sijainti maksi-

missaan 3 m 

päässä ele-

mentin pää-

dystä 

𝜙 on teräksen halkaisija, 

𝐺𝑘 on seinäelementin pysyvien kuormien ominaisarvo, 

𝑄𝑘 on seinäelementin hyötykuormien ominaisarvo, 

𝐿𝑤 on seinäelementin pituus. 
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4.3.2 Elementtivälipohjan sidonnat 

Elementtivälipohjan sidonnat jaetaan kahteen osaan, rengassiteisiin ja sisäisiin sitei-

siin. Rengassiteillä tarkoitetaan välipohjan ympäri kiertäviä kuvan 16 siteitä 1. Sisäiset 

siteet jaetaan kahteen osaan, ontelolaataston pituussuuntaisiin (kuva 16, side 2) ja 

poikkisuuntaisiin (kuva 16, side 3). Pituussuuntaiset siteet sijoitetaan normaalisti onte-

lolaattasaumoihin ja poikkisuuntaiset väliseinän päällä olevaan saumaan. 

Vuonna 1968 SBK:n julkaisema suurlevyrungon detaljiohje [67] vaati jokaisen moduuli-

mittaisen välipohjaelementin saumaan (side 2) sijoitettavan vähintään A220 teräksestä 

valmistetut ∅10 U-teräkset. Seinälinjan päällä (side 1/3) U-terästen sisään vaadittiin si-

joitettavan vähintään jatkuvat 2∅10 teräkset. Suurlevyjärjestelmässä sidonta oli mah-

dollista toteuttaa myös hitsausliitoksella elementin päästä ja betonivaarnojen avulla. 

[67]  

Vuonna 1970 julkaistu BES-tutkimus [68] ei ottanut teräsmäärän osalta mitään kantaa 

välipohjan sidontoihin, mutta vuonna 1972 julkaistu BES-suositukset [80] otti kantaa 

jatkuvan sortuman rajoittamiseen. Välipohjaelementtien välisiin saumoihin (side 2) vaa-

dittiin sijoitettavan teräkset, jotka mitoitettiin elementin tukireaktion suuruiselle voimalle, 

tai minimissään 20 kN/m voimalle. Siteen 2 osalta tukireaktiona käytettiin yhden puolen 

välipohjaelementin tukireaktiota. Väliseinien päällisten poikkisuuntaisten saumojen mi-

toitus toteutettiin samoin kuin pituussuuntaisten saumojen, mutta tukireaktiona käytet-

tiin väliseinälle tulevien välipohjien tukireaktioiden summaa. Yli neljäkerroksissa raken-

nuksissa teräsmäärät vaadittiin kerrottavan kertoimella 𝑘𝑏𝑒𝑠 = 1,0 + (𝑛𝑠 − 4) ∙ 0,1, 

missä 𝑛𝑠 on kerrosmäärä. Rengasteräs (side 1) vaadittiin mitoitettavan minimissään 30 

kN voimalle, mutta minimiteräksinä suositeltiin käytettävän 2T10 A400H teräksiä. [80] 

Vuonna 1974 julkaistun BES-suositusten [83] sidontavaatimukset olivat samat, kuin 

vuoden 1972 BES-suosituksissa [80]. 

Kallioniemi ja Sarja [14] suorittivat laskennallisen tarkastelun BES-elementtirungon jat-

kuvan sortuman estämisestä vuonna 1975. Tämän pohjalta vuonna 1979 julkaistu 

BES-suositukset [53] määritti pituus- ja poikkisuuntaiset sideteräkset kerrosmäärän ja 

välipohjan jännevälin funktiona. Asuinkerrostalojen osalta 3–4-kerroksisessa rakennuk-

sessa kuvitteellisen poistettavan elementin pituus ajateltiin olevan 2,4 m, 5–8-kerroksi-

sessa 3,6 m ja yli 8-kerroksisessa 4,8 m. Vaatimukset on esitetty kuvassa 52. Rengas-

terästen osalta vaatimus pysyi samana kuin aiemmissa BES-suosituksissa. [53] 



102 
 

 

Kuva 52. 1979 BES-suositusten mukaiset välipohjan sidonnat [53].  

Vuonna 1977 julkaistu betoninormi B7 [76] määritti rengasteräksiksi (side 1) minimis-

sään 30 kN voimalle mitoitettavat teräkset, mutta muuta sidontavaatimusta ei kysei-

sessä normissa ollut. Vuonna 1981 julkaistu betoninormi B4 [78] vaati välipohjan pi-

tuussuuntaiset raudoitukset (side 2) mitoitettavan välipohjan tukireaktiolle, tai minimis-

sään 20 kN/m voimalle. Vuoden 1981 betoninormissa [78] rengasteräsvaatimus pysyi 

samana kuin aiemmassa betoninormissa [76]. Vuonna 1987 julkaistussa betoninor-

missa B4 [84] rengasteräksen (side 1) minimivaatimus kasvatettiin arvoon 45 kN. Muut 

sidontavaatimukset pysyivät ennallaan [84]. Vuonna 1993 julkaistun betoninormin B4 

[77] jatkuvan sortuman rajoittamisen kriteerit olivat kirjahyllyrungon osalta samat kuin 

aiemmin esitetyt siteiden mitoitusarvot, mutta yksittäisen siteen tarvitsi maksimissaan 

kestää 150 kN voima. Vuonna 2001 julkaistun betoninormin B4 [81] kriteerit olivat muu-

ten samat kuin aiemmassa julkaisussa, mutta poikittaissiteiden laskentaan tuli tarken-

nuksia. Rakennuksen poikittaissiteiksi (side 3) vaadittiin 20 % yhden kerroksen seinän 

kuormitusten ominaisarvosta, kuitenkin minimissään 20 kN/m seinän pituutta kohden ja 

maksimissaan 150 kN [81]. Vuoden 2005 betoninormissa B4 [51] sidontavaatimukset 

olivat samat, kuin vuoden 2001 betoninormissa B4 [81]. 

Betoninormien sidontavoimat vastasivat BES-talon osalta hyvin pitkälti kuvan 52 3–4-

kerroksisen rakennuksen arvoja, koska betoninormeissa ei ollut kuorman korotusker-
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rointa käytössä. Vuonna 1997 julkaistussa betoninormikortti 23:ssa [52] otettiin käyt-

töön Betoninormien laskentatapa sidevoimille ja tämän lisäksi BES-suositusten mukai-

nen kerroskorotus. Kyseiset vaatimukset eivät kuitenkaan olleet määräyksien mukaan 

sitovia, joten 1981 jälkeen suunnitelluissa taloissa voi olettaa olevan vain betoninormin 

minimivaatimusten mukaiset saumateräkset. Vuonna 2014 siirryttäessä eurokoodi-

suunnitteluun muuttuivat sidevoimavaatimukset kappaleen 3.4 vaatimuksiin [82], jotka 

ovat voimassa vielä nykyisessäkin kansallisessa liitteessä [22]. Taulukossa 17 on esi-

tetty välipohjan sidontaohjeiden koonti kronologisessa järjestyksessä. 
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 Elementtivälipohjan sidonnat 
 

Suunnitte-

luohje 

Julkai-

suvuosi 

Pitkittäinen side 

(side 2) 

Poikittainen side 

(side 3) 

Rengasside  

(side 1) 

SBK [67] 1968 U∅10, A220 2∅10, A220 2∅10, A220 

BES-suo-

situs [80] 

1972 

min(

𝐹𝑘,𝑣𝑝

20
𝑘𝑁

𝑚
∙ s 
)

∙ 𝑘𝑏𝑒𝑠 

min(

𝐹𝑘,𝑠

20
𝑘𝑁

𝑚
∙ s 
)

∙ 𝑘𝑏𝑒𝑠 

30 kN, min 2T10, 

A400H 

BES-suo-

situs [53] 

1979 Kuvan 52 mukaiset sidonnat 30 kN, min 2T10, 

A400H 

RakMk B7 

[76] 

1977 Ei vaatimusta Ei vaatimusta 30 kN 

RakMk B4 

[78] 

1981 

min(

𝐹𝑘,𝑣𝑝

20
𝑘𝑁

𝑚
∙ s 
) 

Ei vaatimusta 30 kN 

RakMk B4 

[84] 

1987 

min(

𝐹𝑘,𝑣𝑝

20
𝑘𝑁

𝑚
∙ s 
) 

Ei vaatimusta 45 kN 

RakMk B4 

[77] 

1993 

min(

𝐹𝑘,𝑣𝑝

20
𝑘𝑁

𝑚
∙ s 
) 

Ei vaatimusta 45 kN 

RakMk B4 

[81] [51] 

2001 / 

2005 min(

𝐹𝑘,𝑣𝑝

20
𝑘𝑁

𝑚
∙ s 
) min(

0,2𝐹𝑘,𝑠

20
𝑘𝑁

𝑚
∙ 𝐿𝑤  

150 𝑘𝑁

) 

45 kN ja päätysei-

nillä  

min(

0,2𝐹𝑘,𝑠

20
𝑘𝑁

𝑚
∙ 𝐿𝑤  

150 𝑘𝑁

) 

1991-1-7 

NA [82] 

2014 Sidonnat kappaleen 3.4 mukaisesti.  

1991-1-7 

NA [22] 

2019 Sidonnat kappaleen 3.4 mukaisesti.  

𝐹𝑘,𝑣𝑝 on yhden kerroksen välipohjalta tuleva tukireaktio, 

𝐹𝑘,𝑠 on yhden kerroksen seinän tukireaktio, 

𝑘𝑏𝑒𝑠 on yli 4-kerroksisten rakennusten kuorman korotuskerroin 1,0 + (𝑛𝑠 − 4) ∙ 0,1, 

𝑠 on sidevoiman kertymäleveys, eli tässä tapauksessa välipohjaelementin leveys, 

𝐿𝑤 on seinän pituus. 
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4.3.3 Paikallavaletun välipohjan sidonnat 

Paikallavalettu laatta on suunniteltu aina kohteen kuormitustason ja jännevälin mukai-

sesti, joten tuelle ankkuroitujen terästen määrä on aina tapauskohtainen. Jotain suun-

taa raudoituksen määrään voidaan kuitenkin saada tutkimalla suunnitteluohjeiden mini-

miteräsmäärää ja tuelle ankkuroitavien terästen prosentuaalista määrää. Saastamoisen 

[6] diplomityön Tampereen kerrostalojen otannassa matalin kirjahyllyrungon massiivi-

laatan korkeus oli 140–190 mm. Esitettyjen kaavojen osalta suunnitteluohjeiden mini-

miraudoituksien merkinnät yhtenäistettiin tässä diplomityössä käytettyihin muuttujiin ja 

kaavat käännettiin SI-järjestelmälle. 

Ennen vuoden 1965 julkaistua betoninormia [75] teräsbetonirakenteet mitoitettiin salli-

tuilla jännityksillä vaaditulle rasitukselle, eikä suomalaisissa suunnitteluohjeissa ollut 

vaatimusta minimiterästykselle [74]. Vuoden 1965 betoninormeissa [75] minimiraudoi-

tukseksi määritettiin kaavan (38) mukainen teräsmäärä. Laatan teräsmäärästä täytyi 

ankkuroida päädyn tuelle 50 % ja jatkuvan laatan keskituelle 33 % [75]. Betoninormissa 

[75] kaava ilmoitettiin kansallisella yksiköllä kp/cm2. Kyseinen kansallinen yksikkö 

käännettiin SI-järjestelmän mukaisille yksiköille Mäkiö et al. [5] ilmoittamalla muunnos-

luvulla kp/cm2 = 0,1 MPa. Kyseistä kaavaa (38) käytettiin vuoteen 1977 saakka, jolloin 

julkaistiin uusi betoninormi [76]. 

  𝐴𝑠,𝑚𝑖𝑛
𝐴𝑐

=
1

100

𝐾 + 30

𝑓𝑦𝑘 + 100
 (38) 

missä 𝐴𝑠,𝑚𝑖𝑛 pääraudoituksen minimi pinta-ala, 

𝐴𝑐 betonipoikkileikkaus, 

𝐾 Betonin kuutiolujuus 28 vuorokauden iässä [MPa], 

𝑓𝑦𝑘 raudoituksen myötölujuus [MPa] [75]. 

 

Vuodesta 1977 lähtien betoninormeissa on ollut sama minimiteräsmäärän kaava laa-

toille eurokoodin voimaantuloon saakka, mutta betonin vetolujuuden 𝑓𝑐𝑡𝑘,𝐵𝑁 laskenta on 

muuttunut eri suunnitteluohjeiden välillä [51][77][81][76][78][84]. Ennen vuoden 1981 

betoninormien voimaantuloa betonin vetolujuus on laskettu 𝑓𝑐𝑡𝑘,𝐵𝑁 = 0,35√𝐾 [76] ja 

vuoden 1981 jälkeen 𝑓𝑐𝑡𝑘,𝐵𝑁 = 0,2√𝐾2
3

, missä 𝐾 tarkoittaa 150 mm särmällä olevan 

kuution puristuslujuutta [51][77][81][78][84]. Laatan pääraudoituksen minimimäärä on 

ollut kaavan (39) mukainen.  
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  𝐴𝑠,𝑚𝑖𝑛
𝐴𝑐

= 0,25
𝑓𝑐𝑡𝑘,𝐵𝑁
𝑓𝑦𝑘

 (39) 

missä 𝐴𝑠,𝑚𝑖𝑛 pääraudoituksen minimi pinta-ala, 

𝐴𝑐 betonipoikkileikkaus, 

𝑓𝑐𝑡𝑘,𝐵𝑁 betoninormin mukainen betonin vetolujuus, 

𝑓𝑦𝑘 raudoituksen myötölujuus [51][77][81][76][78][84]. 

 

Laatan raudoituksesta on täytynyt viedä tuelle 1987 betoninormin voimaantuloon 

saakka 50 % [76][78] ja 1987 betoninormin julkaisun jälkeen 30 % [51][77][81][84]. 

Vuonna 2014 voimaantulleessa eurokoodissa SFS-EN 1992-1-1 teräsbetonilaatan mi-

nimiraudoitus sidottiin keskimääräiseen betonin vetolujuuteen 𝑓𝑐𝑡𝑚 ja kaavaan lisättiin 

lujuusluokasta riippumaton minimiarvo 0,13 %. Alapinnan pääraudoituksesta tulee ank-

kuroida tuelle 50 %. [40, s. 150–156] 

  𝐴𝑠,𝑚𝑖𝑛
𝐴𝑐

= max (0,26
𝑓𝑐𝑡𝑚
𝑓𝑦𝑘

, 0,0013) (40) 

missä 𝐴𝑠,𝑚𝑖𝑛 pääraudoituksen minimi pinta-ala, 

𝐴𝑐 betonipoikkileikkaus, 

𝑓𝑐𝑡𝑚 keskimääräinen betonin vetolujuus, 

𝑓𝑦𝑘 raudoituksen myötölujuus [40]. 

 

Seuraavissa kuvaajissa on vertailtu eri aikakausina suunniteltujen paikallavalulaattojen 

tuelle ankkuroitujen siteiden teräsmäärää normaaleilla betoneilla (betonin lujuus maksi-

missaan C50/60). Raudoitukseksi oletettiin A220, A400H ja A500HW. Teräsmäärä las-

kettiin kahdella yleisellä laatan paksuudella, 140 mm ja 190 mm. Korkeuden vaikutus 

on lineaarinen, joten muun paksuisten laattojen tuelle ankkuroitujen siteiden teräsmää-

rät voidaan saada kertomalla kuvaajan arvot korkeuksien suhteella. Lieriölujuuden 

muutos kuutiolujuudeksi määritettiin SFS-EN 1992-1-1 [40] mukaisesti, joten kyseisissä 

arvoissa on hieman eroavaisuuksia betoninormin muunnoksiin verrattuna. Kyseinen 

eroavaisuus on kuitenkin riittävän pieni, jotta sillä ei ole suurta vaikutusta minimiteräs-

määriin.  
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Kuva 53. Tuelle ankkuroitu minimiteräsmäärä betonin lujuuden funktiona (𝒇𝒚𝒌 =

𝟐𝟐𝟎 𝑴𝑷𝒂,𝒉 = 𝟏𝟒𝟎 𝒎𝒎).  

 

Kuva 54. Tuelle ankkuroitu minimiteräsmäärä betonin lujuuden funktiona (𝒇𝒚𝒌 =

𝟐𝟐𝟎 𝑴𝑷𝒂,𝒉 = 𝟏𝟗𝟎 𝒎𝒎).  
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Kuva 55. Tuelle ankkuroitu minimiteräsmäärä betonin lujuuden funktiona (𝒇𝒚𝒌 =

𝟒𝟎𝟎 𝑴𝑷𝒂,𝒉 = 𝟏𝟒𝟎 𝒎𝒎).  

 

Kuva 56. Tuelle ankkuroitu minimiteräsmäärä betonin lujuuden funktiona (𝒇𝒚𝒌 =

𝟒𝟎𝟎 𝑴𝑷𝒂,𝒉 = 𝟏𝟗𝟎 𝒎𝒎).  
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Kuva 57. Tuelle ankkuroitu minimiteräsmäärä betonin lujuuden funktiona (𝒇𝒚𝒌 =

𝟓𝟎𝟎 𝑴𝑷𝒂,𝒉 = 𝟏𝟒𝟎 𝒎𝒎).  

 

Kuva 58. Tuelle ankkuroitu minimiteräsmäärä betonin lujuuden funktiona (𝒇𝒚𝒌 =

𝟓𝟎𝟎 𝑴𝑷𝒂,𝒉 = 𝟏𝟗𝟎 𝒎𝒎).  
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Kuten kuvaajista 53-58 nähdään, niin eurokoodin mukaan suunnitellun rakenteen tuelle 

ankkuroitu minimiteräsmäärä on kaikilla betonin ja teräksen lujuuksilla sekä laatan kor-

keuksilla suurempi kuin betoninormien tuelle ankkuroitu minimiteräsmäärä.  

4.3.4 Raudoitteiden lujuudet ja materiaalimallit 

Raudoitteiden lujuus ja sitkeysvaatimukset on esitetty Suomen standardoimisliiton 

SFS-standardeissa. Suomessa ennen 2000-lukua kaikkien raudoitteiden sitkeysvaati-

mukset ilmoitettiin murtovenymän 𝐴10 mukaan [85–92]. 𝐴10 on murtovenymä tangolla, 

jonka pituus on 10 ∙ 𝑑, missä 𝑑 on tangon halkaisija. Murtovenymä 𝐴10 mitataan tangon 

katkettua, eli kimmoinen venymä ei ole mukana mitta-arvossa. [93, s. 4,8] 

Sitkeysvaatimuksissa siirryttiin vasta 2000-luvun lopulla kokonaistasavenymän mittauk-

seen RakMK B4:n muutoksen [94] voimaantullessa vuonna 2009. Kyseinen muutos 

vahvisti standardin SFS 1268 [95] mukaisen B500B teräksen käytön betonirakenteissa, 

jolle sitkeysvaatimus esitetään kokonaistasavenymänä ja myötö- ja murtolujuuksien 

suhteena. Kuvassa 59 on esitetty ideaalisen vetokokeen kokonaistasavenymä 𝐴𝑔𝑡 ja 

murtovenymä 𝐴. Molemmat venymistä ovat materiaalin ominaisuuksista riippuvaisia, 

joten tarkkoja arvoja ei voi johtaa toisistaan ilman materiaalin testauksia. Kuvassa on 

myös ilmoitettu murtolujuus 𝑅𝑚, plastinen tasavenymä suurimmalle voimalle 𝐴𝑔, koko-

naisvenymä murtohetkellä 𝐴𝑡 ja kimmoisen osan kulmakerroin 𝑚𝑒. 

 

Kuva 59. Venymien määritelmät [93, s. 26]  
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Vanhoissa betoninormeissa raudoitteen materiaalimalli on esitetty idealisoituna kim-

moplastisena rajoittaen murtovenymän arvoon 0,01 kuvan 60 mukaisesti [76, s. 7 ja 51, 

s. 13]. Täten itse mitoituksessa ei ole tarvittu kokonaistasavenymää 𝐴𝑔𝑡, vaan sitkeys 

on oletettu olevan riittävällä tasolla pelkän murtovenymän 𝐴 ja murtolujuuden 𝑅𝑚 

avulla. Murtovenymän 𝐴 ja murtolujuuden 𝑅𝑚 mittaus on ollut helpompaa, koska murto-

jännitys 𝑅𝑚 saadaan suoraan kaavasta (41) ja murtovenymä 𝐴 voidaan laskea katken-

neen tangon pituuden muutoksena kaavalla (42). Kyseisten arvojen mittaus ei ole vaa-

tinut aktiivista siirtymämittausta, minkä vuoksi testin suoritus on ollut yksinkertaisem-

paa. 

  
𝑅𝑚 =

𝐹𝑚𝑎𝑥
𝐴𝑖𝑛𝑡

 (41) 

missä 𝑅𝑚 murtolujuus, 

𝐹𝑚𝑎𝑥 testitilanteen maksimivoima, 

𝐴𝑖𝑛𝑡 alkuperäisen kappaleen pinta-ala, 

 

 

  
𝐴 =

𝐿𝑢 − 𝐿0
𝐿0

∙ 100 (42) 

missä 𝐴 murtovenymä, 

𝐿𝑢 tangon pituus murtumisen jälkeen, 

𝐿0 tangon pituus ennen testiä. [93] 

 

 

Kuva 60. Betoniterästen idealisoitu jännitys-venymäkuvaaja betoninormissa [51, s. 
13] 
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Eurokoodissa SFS-EN 1992-1-1 [37] teräksen materiaalimallina on mahdollista käyttää 

idealisoitua kimmoplastista tai myötölujittuvaa kimmoplastista materiaalimallia, jotka on 

esitetty kuvassa 61. Murtorajatilan mitoituksessa myötölujittuvassa kimmoplastisessa 

materiaalimallissa murtovenymä on rajoitettu arvoon 𝜀𝑢𝑑 , mikä on suositusarvoltaan 

0,9𝜀𝑢𝑘 . Idealisoidussa kimmoplastisessa materiaalimallissa murtovenymää ei ole rajoi-

tettu. [37, s. 44] Suomen kansallisen liitteen [37] mukaan murtorajatilan mitoituksessa 

myötölujittuvassa materiaalimallissa murtovenymän suunnitteluarvo tulee rajoittaa ar-

voon 0,01. Tämä kyseinen erittäin konservatiivinen arvo johtuu luultavasti Suomessa 

käytetyistä vanhan standardin mukaan valmistetuista A500HW, A500K ja A700HW te-

räksistä, joille ei ole määritetty materiaalistandardeissa sitkeyskriteerinä kokonaistasa-

venymää. Täten vanhoja teräksiä on voitu käyttää normaalisti koko siirtymärajan, eikä 

vanhan standardin sitkeyskriteereitä ole tarvinnut tarkentaa. Onnettomuusmitoitustilan-

teessa raudoitteiden lujuutena voidaan käyttää lujuuksien ja venymien karakterisia ar-

voja 𝑓𝑦𝑘, 𝑓𝑢𝑘  ja 𝜀𝑢𝑘 . 

 

Kuva 61. Betoniterästen idealisoitu ja myötölujittuva jännitys-venymäkuvaaja euro-
koodissa [37, s. 45] 

Vanhojen raudoitteiden osalta standardeissa ei ole esitetty kokonaistasavenymän kri-

teeriä. Betonikeskus ry:n tiedotteen [96] mukaisesti A500HW on sitkeämpää kuin 

B500B, mutta mitoituksessa voidaan käyttää samoja arvoja. Täten A500HW:n osalta 

kokonaistasavenymänä voidaan käyttää samaa kuin B500B:n, eli 5 %. Kallioniemi ja 

Sarja toteavat VTT:n tutkimuksessa [14] A400H teräslaadun tasavenymän olevan ker-

taluokaltaan 5 %. Myös Laitila, Lumme ja Kanerva toteavat Rakenteiden Mekaniikka -

lehden artikkelissa [97] A400H teräksen olevan murtolujuuden ja murtovenymän osalta 

sitkeämpää kuin A500HW. Näiden kommenttien perusteella A400H kokonaistasaveny-

mänä voidaan käyttää varmalle puolelle olevaa arvoa 5 %. Betoninormikortti 29:n [98] 

mukaan kokonaistasavenymä on suuruusluokaltaan noin puolet 𝐴10 murtovenymästä. 
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Tällöin A220(S) sekä A32(S) teräksille on perusteltua käyttää varmalla puolella olevaa 

SFS-EN 1992-1-1 [40] C-sitkeysluokan kokonaistasavenymää 7,5 %. Teräksien omi-

naisuuksien koonti on esitetty taulukossa 18. 

Vuoden 1965 betoninormia [75] vanhempien terästen osalta V40 teräs vastaa lujuuksil-

taan A400H terästä, St 37 vastaa A220 terästä ja St 52 vastaa A32 terästä [5, s. 246–

248]. Vaikka A220 teräksen on myöhemmin korvannut betoninormeissa merkintä 

Fe37B 80-luvulla [78], joka vastaa likimain 90-luvun teräslaatua S235JRG2 [99], ei kui-

tenkaan korvatut teräslaadut vastaa lujuusominaisuuksiltaan täysin toisiaan. A220 te-

räksen myötölujuus on ollut 220 MPa [85] ja Fe37B teräksen 235 MPa [99]. Tämän 

vuoksi St37 ja A220 teräslaatujen mitoituksessa ei voida käyttää S235JRG2 teräksen 

lujuuksia. St37 ja Fe37B teräslaatujen ominaisuuksia ei ole esitetty taulukossa 18, 

koska kyseisiä teräslaatuja ei ole yleensä käytetty elementtirakenteiden sidonnoissa. 

Suurinta voimaa vastaava venymä, eli kokonaistasavenymä esitetään eurokoodissa 

SFS-EN 1992-1-1 [40] symbolilla εu ja SFS-standardeissa 𝐴𝑔𝑡 [93]. 𝐴𝑔𝑡 on tarkalleen 

ottaen tuotannossa esiintyvän kokonaistasavenymän karakteristinen arvo, jonka 84 % 

tuotannosta ylittää 90 % todennäköisyydellä [100, s. 2]. Mitoituksessa tulee käyttää 

standardin SFS-EN 1992-1-1 [40] mukaisesti kokonaistasavenymän ominaisarvoa εuk. 

Mitoituksessa käytettävien vetolujuusominaisuuksien tulee vastata raudoitteen ominai-

sarvoa 95 % fraktiililla ja kokonaistasavenymän ja murtolujuuden tulee vastata raudoit-

teen ominaisarvoa 90 % fraktiililla [40, s. 200]. SFS 1268 [95] noudattaa suoraan kysei-

siä fraktiileja, joten B500B:n osalta mitoituksessa voidaan hyödyntää tuotestandardin 

ominaisarvoja. Vuonna 1989 julkaistussa standardissa SFS 1201 [101] on nykyäänkin 

voimassa olevat vaatimukset myötölujuuden ja murtovenymän testaukselle. Vuonna 

1974 julkaistussa standardissa SFS 1201 [102] testauksille ei ole määritetty tilastollisia 

rajoja, vaan testausmäärät on esitetty valmistuserän massan funktiona. Täten vanhojen 

standardien osalta murto- ja kokonaistasavenymän fraktiilivaatimus ei täytä SFS-EN 

1992-1-1 [40] vaatimusta, joten kokonaistasavenymän määrityksessä on perusteltua 

käyttää hieman konservatiivisuutta. 
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 Raudoiteteräslajien ominaisuuksien ominaisarvot 
 

Teräslaji Myötölu-
juus  

𝒇𝒚𝒌 [MPa] 

Murtolujuus 

𝒇𝒖𝒌 [MPa] 
Murto- ja 
myötölu-
juuksien 
suhde 𝒌 

Murtove-
nymä3 

𝑨𝟏𝟎 [%] 

Kokonaista-
savenymän 
ominaisarvo 
𝜺𝒖𝒌 [%] 

A2207 [85] 220 (360…510)4 1,6…2,3 18 7,5 

A220S7 [86] 220 (360…510)4 1,6…2,3 20 7,5 

A32(S) [75][103] 320 (520…650)4 9 1,6…2,09 18 7,5 

A400H7 [87] 400 480 1,2 15 5 

A400HS7 [88] 400 4801 1,2 15 52 

A400HW [90] 400 480 1,2 15 52 

A500H [91] 500 600 1,2 12 56 

A500HW [92] 500 550 1,1 12 5 

B500B [95] 500 550 1,1 - 5 

B500C1 [104] 500 600 1,2 - 7,5 – 8,05 

A600H [89] 600 - - 12 58 

1 Standardissa [88] on esitetty vain myötörajan maksimiarvo, mutta murtolujuutena voi-

daan käyttää kyseistä varmalle puolelle olevaa arvoa. 

2 A400HS ja A400HW sitkeysominaisuudet ovat murtovenymän ja murtolujuuden osalta 

samat kuin A400H, joten kokonaistasavenymänä on perusteltua käyttää samaa arvoa. 

3 Tuotannon karakteristinen arvo, jonka 84 % tuotannosta ylittää 90 % varmuudella. 

4 Ei sitova arvo. 

5 6–14 mm halkaisijan omaavilla tangoilla 7,5 % ja 16 mm ja sitä suuremman halkaisi-

jan omaavilla tangoilla 8,0 %. 

6 A500H sitkeysominaisuudet ovat murtovenymän ja murtolujuuden osalta yhtä hyvät 

tai paremmat kuin A500HW, joten kokonaistasavenymä voidaan olettaa olevan yhtä 

hyvä tai parempi kuin A500HW teräksen. 

7 1960-luvulla kyseisistä teräksistä käytettiin myös kansallisessa yksikössä kp/cm2 il-

moitettuja lujuusluokkia A22, A22S, A40H ja A40HS. Muunnos 1
kp

cm2 = 0,1 MPa. [5, s. 

248] 
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8 Murtovenymän osalta sitkeysominaisuus sama kuin A500HW, joten kokonaistasave-

nymä voidaan olettaa olevan lähes samansuuruinen. 

9 Testausmäärät perustuneet tuotantoerän massan mukaan määritettyihin testausmää-

riin, eikä todennäköisyyksiin kuten nykyisin. 

4.3.5 Betonin lujuudet ja materiaalimallit 

Betoninormeissa betonin lujuus ilmoitettiin pelkästään kuutiolujuudella. Puristuslujuuk-

sille on esitetty laskentakaavat, jotka ovat hieman muuttuneet vuosien varrella. Kysei-

nen kuutiolujuus on määritetty 150 mm särmän omaavan kuution puristuskokeesta. 

Koekappaleena on ollut mahdollista käyttää myös muun kokoisia kuutioita ja lieriötä, 

mutta kyseiset arvot on muutettu 150 mm särmällä olevan kuution lujuusarvoiksi muun-

noskaavojen avulla. [51] [77] [81] [76] [78] [84] Betonin kuutiolujuudet on esitetty 1960-

luvulla Pondien avulla, esimerkiksi K200, ja 1970-luvulla SI-järjestelmän mukaisessa 

yksikössä Pascalien avulla, esimerkiksi K20 [5]. Nykyään eurokoodimitoituksessa käy-

tetään lieriölujuutta, mutta myös kuutiolujuuksien arvot ilmoitetaan aina lujuusarvossa. 

Esimerkkinä tästä on C16/20, missä viimeinen luku ilmaisee kuutiolujuutta. [40] Euro-

koodisuunnittelun mukaisen betonin lujuusominaisuudet on esitetty taulukossa 19, 

missä on myös jäljempänä esiteltävien materiaalimallien myötö- ja murtopuristumien 

arvot. 

  



116 
 

 Betonin materiaaliominaisuudet eurokoodissa [40, s. 30] 
 

 C12/15 C16/20 C20/25 C25/30 C30/37 C35/45 C40/50 

𝒇𝒄𝒌 12 MPa 16 MPa 20 MPa 25 MPa 30 MPa 35 MPa 40 MPa 

𝒇𝒄𝒎 𝑓𝑐𝑘 + 8 MPa 

𝒇𝒄𝒕𝒎 0,3𝑓𝑐𝑘
2/3

 

𝒇𝒄𝒕𝒌,𝟎,𝟎𝟓 0,7𝑓𝑐𝑡𝑚 = 0,21𝑓𝑐𝑘
2/3

 

𝒇𝒄𝒕𝒌,𝟎,𝟗𝟓 1,3𝑓𝑐𝑡𝑚 = 0,39𝑓𝑐𝑘
2/3

 

𝑬𝒄𝒎 
22 [(

𝑓𝑐𝑚
MPa

)/10]
0,3

= 22 [(
𝑓𝑐𝑘 + 8 MPa

MPa
) /10]

0,3

 

𝜺𝒄𝟐 0,002 

𝜺𝒄𝒖𝟐 0,0035 

𝜺𝒄𝟑 0,00175 

𝜺𝒄𝒖𝟑 0,0035 

𝑓𝑐𝑘 on betonin lieriölujuuden ominaisarvo 28 vuorokauden ikäisenä. 

𝑓𝑐𝑚 on betonin lieriölujuuden keskiarvo. 

𝑓𝑐𝑡𝑚 on betonin keskimääräinen vetolujuus. 

𝑓𝑐𝑡𝑘,0,05 on betonin vetolujuuden ominaisarvon 5 % fraktiili. 

𝑓𝑐𝑡𝑘,0,95 on betonin vetolujuuden ominaisarvon 95 % fraktiili. 

𝐸𝑐𝑚 on betonin sekanttimoduuli. 

𝜺𝒄𝒊 on betonin puristuma jännityksellä 𝑓𝑐𝑘 tapauksessa 𝑖. 

𝜺𝒄𝒖𝒊 on betonin murtopuristuma tapauksessa 𝑖. 

Betoninormeissa betonin materiaalimalli on esitetty kuvan 62 mukaisesti jakamalla kim-

moinen alue lineaariseen ja epälineaariseen osaan. Normaaleille rakennebetoneille (ti-

heys 2400 kg/m³) myötöpuristumana on käytetty 0,2 % puristumaa ja murtopuristu-

mana 0,35 % puristumaa. Betoninormit eivät kuitenkaan sisällä laskentaohjeita epäline-

aarisen kimmoisen käyttäytymisen mallintamiseen. Tämän vuoksi yleisesti ottaen poik-

kileikkauksen mitoituksessa kyseinen materiaalimalli on korvattu idealisoidulla plasti-

sella jännitysjakaumalla määrittämällä kuvassa 62 esitetty tehollinen korkeus kertoimen 

𝑘 = 0,8 avulla. [51][77][81][76][78][84] 
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Kuva 62. Betonin materiaalimalli Betoninormeissa. Vasemmalla tarkempi epälineaa-
risen kimmoisen osan omaava materiaalimalli ja oikealla idealisoitu plastinen materiaa-
limalli. [51] 

Kyseiset yksinkertaistetut betonin materiaalimallit ovat vielä nykyäänkin käytössä euro-

koodimitoituksessa lähes samanlaisina kuin betoninormeissa. Eurokoodissa lisänä on 

tullut vain ohjeet korkealujuusbetoneille, tarkemmat laskentaohjeet puristetun betonin 

epälineaarisen kimmoisen alueen laskentaan ja yksinkertaistettu bilineaarinen kim-

moplastinen materiaalimalli. Kyseiset materiaalimallit on esitelty kuvassa 63. [40, s. 

34–37] SFS-EN 1992-1-1 [40] esittää lisäksi tarkempaa epälineaarista analyysia varten 

kehitetyn kuvan 64 materiaalimallin, mikä ottaa huomioon myös betonin myötöpehme-

nemisen murrossa. Kyseinen materiaalimalli on kuitenkin tarkoitettu tarkempien nu-

meeristen analyysien tekemiseen, joten jokapäiväiseen mitoitukseen se ei sovellu. 

  

Kuva 63. Betonin idealisoidut materiaalimallit Eurokoodissa. Vasemmalla epälineaa-
risen kimmoisen alueen omaava kimmoplastinen materiaalimalli ja oikealla bilineaarinen 
kimmoplastinen materiaalimalli. [40, s. 36] 
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Kuva 64. Epälineaarisessa rakenneanalyysissä käytettävä materiaalimalli. [40, s. 35] 

Eurokoodin SFS-EN 1992-1-1 [40] esittämä epälineaarinen kimmoplastinen materiaali-

malli on esitetty kaavassa (43). Kyseisen materiaalimallin hyödyntäminen käsinlasken-

nassa on haastavaa, mutta varsin otollista numeerisessa laskennassa. Materiaalimalli 

ovat voimassa vain normaalibetoneilla (lujuusluokka maksimissaan C50). 

  
𝜎𝑐 = 𝑓𝑐𝑑 [1 − (1 −

𝜀𝑐
0,002

)
2

]   kun 0 ≤ 𝜀𝑐 ≤ 0,002 

𝜎𝑐 = 𝑓𝑐𝑑  kun  0,002 ≤ 𝜀𝑐 ≤ 0,0035 

(43) 

missä 𝜎𝑐 on betonin puristusjännitys, 

𝑓𝑐𝑑 on betonin puristuskestävyyden mitoitusarvo, 

𝜀𝑐 on betonin puristuma. [40, s. 36] 

 

4.4 Kirjahyllyrungon relevantit onnettomuustilanteet 

Kuten kappaleessa 2.1 esiteltiin, niin onnettomuustilanteet voidaan jakaa kahteen 

osaan, ennakoitaviin ja ennakoimattomiin onnettomuustilanteisiin. Kyseisten onnetto-

muusmitoitustilanteiden suunnittelu suoritetaan käyttäen eri keinoja riippuen rakennuk-

sen seuraamusluokasta. Tämän lisäksi tyypillisimmät rakennuksien onnettomuustilan-

teet voidaan jaotella kolmeen eri luokkaan: luonnollisiin (1), tahallisiin ihmisen aiheutta-

miin (2) ja virheestä tai piittaamattomuudesta johtuviin (3) onnettomuustilanteisiin. 

Luonnollisiin kuuluvat kaikki luonnon aiheuttamat onnettomuustilanteet, sekä tahatto-

mat ihmisen aiheuttamat onnettomuustilanteet, esimerkiksi tahattomat räjähdykset tai 

törmäykset. Tahallisiin ihmisen aiheuttamiin kuuluvat esimerkiksi terrorismi tai muu ta-

hallinen ihmisen toiminnalla aiheutettu onnettomuustilanne. Virheen tai piittaamatto-

muuden aiheuttamia onnettomuustilanteita ovat esimerkiksi suunnittelu- ja toteutusvir-

heet. [61, s. 41–42]  
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Taulukossa 20 on esitelty Vrouwenvelderin [61, s. 42] esittämät relevantit rakennuk-

seen kohdistuvat onnettomuustilanteet. Tämän lisäksi taulukossa on arvioitu onnetto-

muustilanteiden relevanttisuutta Suomessa sijaitsevien asuinkerrostalojen osalta ja ky-

seisten onnettomuustilanteiden vakavuuksia. Onnettomuustilanteiden vakavuus on luo-

kiteltu SFS-EN 1991-1-7 [11, s. 72] mukaisesti seuraavan listauksen mukaisesti: 

- vakavaksi rakenteen äkillisen sortuman,  

- suureksi rakenteen tai osien murtumisen mikä aiheuttaa osittaisen sortuman 

vaaran,  

- keskinkertaiseksi rakenteen osien murtumisen, jolloin sortuman vaara on epäto-

dennäköistä,  

- pieneksi paikallisen vaurion, 

- hyvin pieneksi vähäisen paikallisen vaurion [11, s. 72].  

Tämän listauksen lisäksi on vielä tunnistamattomat niin sanotut mustajoutsentapauk-

set, joiden esiintymistä ei voida ennustaa ja niillä on suuret seuraukset. Mustajoutsen-

tapauksesta esimerkkinä toimii Tacoman silta, joka sortui äkillisesti tuulesta johtuvan 

flutteri-ilmiön vaikutuksesta. Vaikka flutteri-ilmiö oli tunnettu ilmiö lentokoneen suunnit-

telussa, niin kyseisen sillan suunnittelijan oli hyvin vaikeaa ennustaa ilmiön esiintymi-

nen siltarakenteissa. [105] 
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 Rakennusten relevantit onnettomuustilanteen, perustuu lähteeseen [61, s. 42] 
 

Onnettomuustilanne Luokka Relevantti asuinker-

rostalossa 

Onnettomuustilan-

teen vakavuus 

Ajoneuvon törmäys (1) Kyllä Vakava 

Maanvyörymä (1) Kyllä Vakava 

Maan vajoaminen (1) Kyllä Vakava 

Suunnittelu- tai arviovirhe (3) Kyllä Vakava 

Materiaalivirhe (3) Kyllä Vakava 

Rakennusvirhe (3) Kyllä Vakava 

Huollon puute (3) Kyllä Vakava 

Kommunikointivirheet (3) Kyllä Vakava 

Sisäinen tulipalo (1) Kyllä Suuri 

Ulkoinen tulipalo (1) Kyllä Suuri 

Käyttäjävirhe (3) Kyllä Suuri 

Korkea pohjavesi (1) Kyllä Keskinkertainen 

Luonnonvoimat (1) Kyllä Keskinkertainen 

Mellakoiden aiheuttamat vauriot (2) Kyllä Keskinkertainen 

Tulva (1) Kyllä Pieni 

Maanjäristys (1) Epätodennäköinen Vakava 

Terrorismi (2) Epätodennäköinen Vakava 

Kiven putoaminen (1) Epätodennäköinen Suuri 

Sisäinen kaasuräjähdys (1) Yleensä ei Vakava 

Sisäinen pölyräjähdys (1) Ei Vakava 

Sisäinen pommiräjähdys (1) Ei Vakava 

Ulkoinen pommiräjähdys (1) Ei Vakava 

Lentokoneen tai laivan törmäys (1) Ei Vakava 

Tornado/Taifuuni/Hurrikaani/Sykloni (1) Ei Vakava 

Tulivuoren purkaus (1) Ei Vakava 

Lumivyöry (1) Ei Suuri 

Hyökyaalto (1) Ei Suuri 

Tsunami (1) Ei Suuri 

 



121 
 

Kirjahyllyrunkoisten asuinkerrostalojen osalta relevantteja vakavan seuraamuksen on-

nettomuustilanteita on kahdeksan kappaletta, joista viisi koskee virhettä tai huolimatto-

muutta ja kolme luonnon aiheuttamaa onnettomuustilannetta. Tämän lisäksi suuren 

seuraamuksen onnettomuustilanteita on kolme, joista kaksi on tulipaloja ja yksi käyttä-

jän aiheuttama virhe. Keskinkertaiseen seuraamukseen kuuluu myös kolme onnetto-

muustilannetta, joista kaksi ovat luonnollisia onnettomuustilanteita ja yksi ihmisen ta-

hallisesti aiheuttama. Näiden lisäksi pienen seuraamuksen onnettomuustilanteisiin voi-

daan laskea tulva. Vaurionsietokyvyn osalta vain vakavat ja suuret seuraamukset ovat 

relevantteja, koska ne voivat aiheuttaa rakennuksen sortumisen. Mikäli kirjahyllyrunko-

jen relevanttien onnettomuustilanteiden listauksesta poistetaan ennakoitavat suunnitte-

lutilanteet, eli ajoneuvojen törmäykset ja tulipalot, niin jää vakavista ja suurista seuraa-

muksista vain jäljelle perustuksien painumista koskevat onnettomuustilanteet, sekä vir-

heen tai huolimattomuuden aiheuttamia onnettomuustilanteita. Kyseisiä onnettomuusti-

lanteita on melkein mahdoton ennustaa, joten mitoitus tulee tehdä todennäköisyyksiin 

perustuen vahvistamalla rakennuksen vaurionsietokykyä. 

Suomen maaperällä tapahtuu vuosittain kymmeniä maanjäristyksiä, mutta ne ovat 

magnitudiltaan 0–4 heikkoja järistyksiä [106], jotka eivät vaurioita rakennuksia [107]. 

Tämän vuoksi maanjäristys on epätodennäköinen onnettomuustilanne Suomessa. Ter-

rorismin uhka on Suomessa tasolla kaksi, eli kohonnut ja Suojelupoliisi mainitsee to-

dennäköiseksi terrori-iskun aiheuttajaksi äärioikeistolaiset tai radikaali-islamistiset yksit-

täiset ihmiset tai pienryhmät [108]. Tämän vuoksi terrorismin uhka asuinkerrostalojen 

osalta voidaan pitää erittäin epätodennäköisenä ainakin tällä hetkellä. Kyseinen tilanne 

voi toki muuttua vielä tulevaisuudessa. Kiven putoaminen, eli esimerkiksi rakennuksen 

viereisestä kalliosta irtoavan kiven tai meteoriitin putoaminen, on seuraamuksiltaan 

suuri onnettomuustilanne. Kiven putoaminen on onnettomuustilanteena niin harvinai-

nen, että Suomessa ei ole yhtään rekisteröityä tapausta kyseisestä onnettomuustilan-

teesta. Tämän vuoksi kyseinen onnettomuustilanne on kyllä mahdollinen, mutta erittäin 

epätodennäköinen. 

Sisäinen kaasuräjähdys on relevantti vain kerrostaloissa mihin tulee kaasuputki. Tämä 

on kuitenkin harvinaista Suomessa, joten sisäinen kaasuräjähdys on harvinainen var-

sinkin kirjahyllyrunkoisissa asuinkerrostaloissa. Suomessa saa asuinhuoneistossa säi-

lyttää maksimissaan 25 kg palavaa materiaalia [109], joten kyseinen materiaalimäärä 

voi aiheuttaa vammautumisia tai kuolemia, tulipaloja ja pieniä rakennevaurioita. Esi-

merkiksi Varkaudessa 2021 tapahtuneessa bensiinin aiheuttamassa räjähdyksessä 

kuoli yksi henkilö, mutta rakennus ei sortunut, vaikka kyseessä oli vanha massiivitiili-

runkoinen rakennus [110]. Asuinkerrostaloissa ei käsitellä pölyäviä materiaaleja tai 
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pommeja, joten pöly- ja pommiräjähdykset eivät ole asuinkerrostalojen osalta relevant-

teja. Samoin myös alle 15-kerroksiseen asuinkerrostaloon törmäävä lentokone tai laiva, 

hirmumyrsky, tulivuoren purkaus, lumivyöry, hyökyaalto ja tsunami voidaan todeta ole-

van erittäin harvinaisia tai tällä hetkellä mahdottomia Suomessa. 
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5. VERTAILULASKELMAT 

5.1 Sidevoimamenettelyn eri lähteiden vertailu 

Seuraavissa kuvissa on esitetty graafisessa muodossa kappaleessa 3.4 esitetyt side-

voimavaatimukset kerroskorkeuden funktiona. Vertailun vuoksi mukaan on otettu myös 

SFS-EN 1991-1-7 [11] muuratuille rakennuksille tarkoitetut kaavat. Kuvaajissa SFS-EN 

1991-1-7, A5.1 viittaa standardin SFS-EN 1991-1-7 [11] betonirunkoisen rakennuksen 

sidevoimien kaavoihin, SFS-EN 1991-1-7, A5.2 viittaa standardin SFS-EN 1991-1-7 

[11] muuratun rungon sidevoimien laskentakaavaan, SFS-EN 1991-1-7 NA viittaa Suo-

men kansalliseen liitteeseen [22] ja SFS-EN 1992-1-1 NA viittaa betonistandardin Suo-

men kansalliseen liitteeseen [37]. Sidevoimamenettelyllä laskettuja arvoja on verrattu 

kappaleen 3.3 kaavoilla laskettuihin staattisen mitoituksen sidevoimiin ja kuormien dy-

naamisuutta on arvioitu sanallisesti. Laskennassa käytetyt rakennuksen parametrit on 

valittu yleisen kirjahyllyrunkoisen rakennuksen parametreja hyödyntäen. Alla olevassa 

luettelossa on listattu laskennassa käytetyt parametrit: 

- kerroskorkeus ℎ = 2,8 m, 

- kerroksen vapaa korkeus 𝐻 = 2,5 m, 

- ulkoseinän sisäkuoren paksuus 𝑡 = 0,16 m, 

- ulkoseinän ulkokuoren paksuus 0,06 m, 

- väliseinän paksuus 𝑡 = 0,18 m, 

- välipohjan hyötykuorma 𝑞𝑘 = 2,0 kN/m
2, 

- välipohjan omapaino 𝑔𝑘 = 4,9 kN/m
2, 

- seinäelementin pituus 𝐿𝑤 = 3,6 m, 

- seinän nimellispituus 𝐿𝑛 = 6,3 m, 

- hyötykuorman yhdistelykerroin 𝜓2,1 = 0,3, 

- välipohjan jänneväli 𝐿 = 7,2 m, 

- ontelolaatan leveys 1,2 m, 

- rengasteräksen etäisyys rakennuksen reunasta 𝑎𝑙 = 0,3 m, 

- sauman aukeaminen 𝑤 = 50 mm ja 𝑤 = 17 mm (raudoitteeksi oletus T16 

A400H, saumabetoni C20/25). 
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Sauman 50 mm aukeaminen on Engströmin [42] testeihin perustuva ja 17 mm on kap-

paleen 3.7 kaavoilla laskettu mitoitusarvo, kun raudoitteeksi on valittu 3 T16. Engströ-

min [42] testissä todellinen siteen myötölujittuminen 𝑘 oli yli 1,3, kun A400H teräksellä 

se on vastaavasti 1,2. Samoin myös kokonaistasavenymä oli Engströmin [42] testeissä 

teräksillä luokkaa 0,14, kun B-sitkeyden omaavilla teräksillä sen suunnitteluarvo on 

0,05. 

Engströmin väitöstyön [42, s. 297] mukaan palkkivaikutus on melko pieni pitkien jänne-

välien ontelolaatastovälipohjilla. Tämän vuoksi käsinlaskennoissa on otettu huomioon 

vain köysivaikutus. Seuraavissa kuvissa 65 ja 66 on esitetty köysirakenteen lasken-

nassa käytetyt yksinkertaistetut mekanismit. Ontelolaatan siteen osalta tasapainotilan 

siirtymä on laskettu liitoksen aukenemisen kautta olettamalla ontelolaatta venymättö-

mäksi. Jatkuvien siteiden osalta tasapainotilan siirtymä on oletettu saavutettavan ar-

volla 
𝑙

5
, koska kyseisessä rakenteessa ei ole samanlaista epäjatkuvuutta kuin ontelo-

laattojen siteiden osalta. Keskitettyjen siteiden osalta on otettu huomioon myös seinän 

reunassa syntyvä ulokerakenne, mikä on esitetty kuvassa 67. Todellisuudessa kuormi-

tukset jakautuisivat ontelolaataston avulla tasossa, joten kyseiset yksinkertaistetut 

staattiset sidevoimat ovat varmalla puolella olevia. Ripustuksen laskennassa käytetty 

ripustusrakenne on esitetty kuvassa 68. 

 

Kuva 65. Ontelolaatan siteen laskennassa käytetty köysirakenne (side 2) 

 

Kuva 66. Rengas- ja väliseinän siteen laskennassa käytetty köysirakenne (side 1 ja 
3) 
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Kuva 67. Rengas- ja väliseinän siteen laskennassa käytetty ulokerakenne (side 1 ja 
3) 

 

Kuva 68. Seinäelementin ripustuksen laskennassa käytetty ripustusrakenne (side 5) 

Taulukossa 21 on esitetty köysirakenteiden sidevoimat ja taulukossa 22 ulokerakentei-

den sidevoimat staattisella menetelmällä. Ulokerakenteiden osalta on laskettu yhden 

kerroksen korkuisen ulokkeen staattinen sidevoima, koska tämä rakenne toteutuu ra-

kennuksen ylimmän kerroksen osalta ja antaa suurimman sidevoiman. Seinän pys-

tysidonnan ripustusrakenteen staattinen sidevoima on yksinkertaisesti seinän onnetto-

muusmitoitustilanteen kuormitukset, joten kyseistä voimaa ei ole esitetty taulukoituna. 

  



126 
 

 Köysirakenteiden vaatimat staattiset sidevoimat 
 

Siteet 𝒍  𝒂  𝒑𝒅  𝑵   

Ontelolaatan 

side (2) 

7,2 m 1,042 m (w = 50 mm) 

0,608 m (w = 17 mm) 

kaava (6) 

6,6 kN/m 166 kN (w = 50 mm) 

283 kN (w = 17 mm) 

kaava (7) 

Rengasside 

(1) 

3,15 m 𝑙/5 = 0,63 m 19,8 

kN/m 

159 kN 

kaava (9) 

Väliseinän 

side (3) 

3,15 m 𝑙/5 = 0,63 m 39,6 

kN/m 

318 kN 

kaava (9) 

Reunasei-

nän sidonta 

välipohjaan 

(4) 

Ankkuroi ontelolaatan sidonnan, eli tulee 

olla sama kuin ontelolaatan sidevoima. 

138 kN/m (w = 50 mm) 

236 kN/m (w = 17 mm) 

 

 

 Ulokerakenteiden vaatimat staattiset sidevoimat 
 

Siteet 𝒛  𝒆  𝑸𝒅  𝑵   

Rengasside 

(1) 

2,65 m 3,15 m 211 kN 251 kN 

Väliseinän 

side (3) 

2,65 m 3,15 m 320 kN 381 kN 

 

Kuvassa 69 on esitetty ontelolaatan siteiden, eli rakennuksen pitkittäisten siteiden (2), 

vaatimukset kerroskorkeuden funktiona. Kuten kuvasta nähdään, niin SFS-EN 1991-1-

7 A5.2, eli muurattujen rakenteiden vaaditut sidevoimat, ovat reilusti suurempia kuin 

muiden lähteiden vaatimat sidevoimat. Lisäksi SFS-EN 1992-1-1 + NA ja SFS-EN 

1991-1-7 A5.1 antavat CC3a seuraamusluokassa todella pieniä sidevoimia verrattuna 

muihin laskentaohjeisiin.  

Sidevoimien suuret eroavaisuudet johtuvat kaavojen taustalla olevasta erilaisesta ajat-

telutavasta. SFS-EN 1992-1-1 sidontavoima voidaan ajatella toimivan vain minimivaati-

muksena, eikä se perustu mihinkään todelliseen mekanismiin. SFS-EN 1991-1-7, A5.1 
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antaa kirjahyllyrungon osalta pieniä sidevoimia seuraamusluokassa CC3a, koska ky-

seiset kaavat on kehitetty pilari-palkkirunkoiselle rakennukselle. SFS-EN 1991-1-7, 

A5.2 antaa reilusti suurimmat sidevoimat, koska jo lähtökohtaisesti sidevoiman ominai-

sarvo 𝐹𝑡 on 25 % suurempi, kuin Suomessa käytetty sidevoima. Tämän lisäksi Suo-

messa on valittu, että CC2 seuraamusluokassa sidevoimat ovat riippumattomia ker-

rosmäärästä ja vasta seuraamusluokassa CC3 sidevoimat määritetään kerrosmäärän 

funktiona. Suomen kansallisen liitteen ja betoninormikortti 23:n osalta ei ole mitään 

eroavaisuuksia sidevoimien osalta. 

Köysirakenteen sidevoimaksi saadaan 50 mm sauman aukenemisella 166 kN, joten 

staattisen laskennan osalta Suomen kansallisen liitteen sidevoima on suurimmilla ker-

rosmäärillä riittävä. Tilanne on kuitenkin toinen, kun sauman aukeamisena käytetään 

eurokoodin materiaaliominaisuuksien mukaisesti laskettua saumanaukeamista 17 mm. 

Kyseisen sidevoiman suuruus osoittaa, että mitoituksellisesti saumateräksen plastisoi-

tuminen pitäisi saada tapahtumaan pidemmältä matkalta. Tällöin sidevoima saataisiin 

staattisen mitoituksen osalta järkevään suuruuteen. Laskennoissa ei ole huomioitu 

kuormitusten dynaamisuutta, joten Suomen kansallisen liitteen sidevoima ei ole todelli-

suudessa riittävä. SFS-EN 1991-1-7 muurattujen rakenteiden vaatimus voi suurimmilla 

kerroskorkeuksilla olla riittävä, kunhan dynaaminen korotuskerroin on todellisuudessa 

alle 1,65 ja sauman aukeaminen on yli 50 mm. 

 

Kuva 69. Ontelolaataston pituussuuntainen sidevoima (side 2) 
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Kuvassa 70 on esitetty väliseinän päällä sijaitsevan keskitetyn siteen, eli rakennuksen 

poikittaisen siteen (3), sidevoimavaatimukset kerrosmäärän funktiona. Kyseisen siteen 

sidevoima lasketaan samalla kaavalla kuin ontelolaataston pituussuuntaiset sidevoi-

mat, joten kuvaajat ovat saman suuntaisia molemmissa tapauksissa ja eroavaisuudet 

selittyvät samoilla asioilla. Kyseisessä tapauksessa Suomen kansallisen liitteen eroa-

vaisuus CC2b ja CC3a seuraamusluokkien sidevoimien välillä ei ole kuitenkaan niin 

suuri kuin ontelolaataston pituussuuntaisen siteen osalta. Köysirakenteen sidevoimaksi 

saadaan 318 kN, joten staattisen laskennan osalta Suomen kansallisen liitteen side-

voima on riittävä yli 14-kerroksisessa rakennuksessa. Sidevoimalle ei kuitenkaan jää 

käytännössä mitään dynaamisen kuormituksen varaa, joten todennäköisesti side ei 

kestä äkillisesti tapahtuvaa kuormitusta. Yhden kerroksen korkuisen ulokerakenteen 

osalta Suomen kansallisen liitteen sidevoimat eivät ole riittäviä edes staattisessa mitoi-

tuksessa. SFS-EN 1991-1-7 muurattujen rakenteiden kaavat (A5.2) ovat staattisen mi-

toituksen osalta riittävät jopa ulokerakenteen tapaukseen. SFS-EN 1991-1-7 betonirun-

koisen rakennuksen sidevoimat (A5.1) ovat todella kaukana staattisen tapauksen side-

voimista. Tämä osoittaa jälleen kerran, että pilari-palkkirunkoon suunniteltuja kaavoja ei 

pitäisi käyttää kantavista seinistä koostuvan rungon kanssa. Suomen kansallisen liit-

teen ja betoninormikortti 23:n osalta ei ole mitään eroavaisuuksia sidevoimien osalta. 

 

Kuva 70. Väliseinän siteen vaatima sidevoima (side 3) 

Kuvassa 71 on esitetty rengassiteen (side 1) sidevoimat kerrosmäärän funktiona. Suo-

men kansallinen liite ja Betoninormikortti 23 ovat yhteneviä sidevoimien osalta. SFS-
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EN 1992-1-1 ja SFS-EN 1991-1-7 A5.1 sidevoimat ovat hyvin lähellä muiden lähteiden 

sidevoimien osalta vielä seuraamusluokassa CC2b, mutta CC3a osalta rengassiteen 

sidevoimat eroavat merkittävästi muista lähteistä. SFS-EN 1991-1-7 muurattujen ra-

kenteiden (A5.2) vaatimus on todella erikoinen ja pieni, kuten kuvasta 71 näkee. Kysei-

nen sidevoima on riippuvainen vain kerrosmäärästä. Sidevoima on täysin riippumaton 

köysirakenteen mekanismin pituudesta ja siteen onnettomuusmitoitustilanteen kuormi-

tustasosta. Saatu sidevoima on myös todella pieni verrattuna Suomen kansallisen liit-

teen ja betoninormikortti 23:n vaatimuksiin.  

Köysirakenteella sidevoimaksi saadaan 158 kN, joten SFS-EN 1991-1-7 A5.2 vaatimus 

rengasteräkselle ei ole riittävä vastaanottamaan staattisen mitoituksen sidevoimaa mis-

sään seuraamusluokassa. Suomen kansallisen liitteen sidevoimat ovat köysirakenteen 

osalta riittäviä yli 12-kerroksisessa kerrostalossa. Kuormituksessa ei ole kuitenkaan 

paljoa varaa dynaamiselle kuormitukselle, joten on erittäin todennäköistä, että side-

voima ei ole riittävä äkillisen kuormituksen osalta. Yhden kerroksen korkuisen ulokera-

kenteen osalta yksikään sidevoima ei ole riittävä vastaanottamaan staattista kuormaa.  

 

Kuva 71. Rengassiteen vaatima sidevoima (side 1) 

Kuvassa 72 on esitetty reunaseinän välipohjasidonnan (side 4) sidevoimat kerrosmää-

rän funktiona. Standardissa SFS-EN 1991-1-7 ei ole mitään erillistä vaatimusta seinän 

sidonnalle välipohjaan, joten siteiden jatkuvuuden perusteella sen voidaan ajatella ole-

van sama voima kuin välipohjan pituussuuntainen sidonta. Muiden suunnitteluohjeiden 
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osalta vaatimukset pysyvät CC3a seuraamusluokkaan saakka täysin samoina. Seuraa-

musluokassa CC3a esiintyy sama asia kuin aiempienkin siteiden osalta, eli SFS-EN 

1992-1-1 ei esitä mitään lisävaatimuksia kyseisen seuraamusluokan osalta. Betoninor-

mikortissa 23 on hieman erikoinen maininta maksimi sidontavoimasta 150 kN. Tämän 

vuoksi Suomen kansallinen liite ja Betoninormikortti 23 eroavat toisistaan kyseisen ra-

kenteen osalta 10 kerroksen jälkeen. Kyseinen 150 kN maksimivaatimus on ollut myös 

vanhassa Suomen kansallisessa liitteessä [82], mutta vuoden 2019 päivityksessä [22] 

kirjaus on poistettu. 

Kyseisistä sidevoimista vain SFS-EN 1991-1-7:n ohjeet ovat riittäviä ankkuroimaan on-

telolaataston pituussuuntaiset siteet. Muiden suunnitteluohjeiden vaatimukset eivät riitä 

ankkuroimaan ontelolaataston pituussuuntaisia siteitä ja ovat todella kaukana köysira-

kenteiden sidevoimien ankkuroinneista. Suunnitteluohjeissa pitäisi ehdottomasti olla 

reunaseinän välipohjasidonnan osalta minimivaatimuksena välipohjan pituussuuntai-

nen sidevoima, koska muuten välipohjalta tuleva pituussuuntainen sidevoima ei ankku-

roidu mihinkään. Tällä periaatteella määritettynä staattisen laskennan osalta sidevoi-

man tulisi olla 50 mm sauman aukeamisella 498 kN ja 17 mm sauman aukeamisella 

849 kN. Sideteräksen plastisoituminen pitäisi saada laajemmalle alueelle, jotta köysira-

kenteen sidevoimien osalta päästäisiin järkeviin arvoihin. 

 

Kuva 72. Reunaseinän välipohjasidonnan sidevoima (side 4) 
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Kuvassa 73 on esitetty seinäelementin pystysidonnan sidevoimat kerrosmäärän funk-

tiona. Laskentatavat ovat hyvin samanlaisia jokaisessa lähteessä, paitsi Betoninormi-

kortti 23:n ja SFS-EN 1991-1-7 muurattujen rakenteiden (A5.2) osalta. Betoninormikor-

tissa 23 sidevoima lasketaan kuormitusten ominaisarvojen summana, eikä yhdistely-

kertoimia käytetä. SFS-EN 1991-1-7 A5.2 osalta laskentakaavat antavat todella suuria 

arvoja, koska minimivaatimuskin on 100 kN/m seinän pituutta kohti. Kyseinen kaava on 

luultavasti johdettu muurattuja rakenteita varten, koska kyseistä kaavaa ei ole esiinty-

nyt vanhemmissa suunnitteluohjeissa betonirungon osalta. Muiden suunnitteluohjeiden 

osalta mitoitusarvot ovat täysin yhteneväisiä staattisesti mitoitetun ripustusrakenteen 

kanssa, joten sidevoimissa ei ole huomioitu mitään kuorman dynaamisuutta. 

 

Kuva 73. Reunaseinäelementin pystysidonnan sidevoima (side 5) 

Kyseisten parametrien osalta SFS-EN 1991-1-7 A5.2 antaa sisäisten siteiden osalta 

suurempia sidevoimavaatimuksia kuin Suomen kansallinen liite. Rengassiteen osalta 

tilanne on päinvastainen, eli SFS-EN 1991-1-7 A5.2 antaa reilusti pienempiä sidevoi-

mia kuin Suomen kansallinen liite. SFS-EN 1991-1-7 A5.1 kaavojen sidontavoimat ovat 

pääasiallisesti seuraamusluokassa CC2 suurempia ja seuraamusluokassa CC3 pie-

nempiä kuin Suomen kansallisen liitteen sidevoimat. Reunaseinän sidonnan osalta mo-

lemmat SFS-EN 1991-1-7 laskentamenetelmät antavat suurempia sidontavaatimuksia 

kuin Suomen kansallinen liite. Betoninormikortti 23 on yleisesti ottaen varmemmalla 

puolella kuin Suomen kansallinen liite, mutta seinien sidonnan suhteen maksimirajoitus 

150 kN on epävarmalla puolella. SFS-EN 1992-1-1 on vaurionsietokyvyn todistamisen 

suhteen vanhentunut standardi, mikä näkyy myös vaadittujen sidevoimien pienuudessa 
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CC3a seuraamusluokassa. Standardia SFS-EN 1992-1-1 voidaan pitää enemmänkin 

sidonnan minimivaatimuksena kuin vaurionsietokyvyn osoittamisen menetelmänä.  

Kuten yllä olevat kuvaajat osoittavat, niin standardin SFS-EN 1991-1-7 A5.1 on pilari-

palkkirunkoisiin rakennuksiin kehitetty kaava, joten sidevoimat ovat todella pieniä kirja-

hyllyrunkoisen rakennuksen osalta. SFS-EN 1991-1-7 muurattujen rakenteiden kaavat 

(A5.2) on alun perin kehitetty seinämäisten betonirakenteisten runkojen sidontaan heti 

Ronan Pointin jälkeen [50]. Suomen kansallisen liitteen kaavat pohjaavat myös näihin 

samoihin betonirakenteiden kaavoihin. Täten on todella erikoista, että SFS-EN 1991-1-

7 pakottaa seinämäisten betonirunkoisten rakennusten osalta käyttämään pilari-palkki-

rungoille kehitettyä kaavaa. Standardin SFS-EN 1991-1-7 muurattujen rakenteiden 

pystysidonnan kaava on myös todella raju verrattuna muiden suunnitteluohjeiden si-

dontoihin. Tämän osalta olisi mielenkiintoista tietää, että miksi kaava antaa staattiseen 

mitoitukseen verrattuna kyseisessä tapauksessa viisinkertaisen sidontavoiman. 

Kansallisen liitteen [22] sidontatyyppien varmuus staattisen sidevoiman osalta vaihte-

lee kerrosmäärän ja sidonnan sijainnin mukaan kuvien 74 ja 75 mukaisesti. Kuten ku-

vasta 74 nähdään, niin seinän pystysidonnalla ei ole mitään dynaamisen kuormituksen 

varaa ja muillakin siteillä sidevoimamenettelyn sidevoima ylittää staattisen köysiraken-

teen sidevoiman vasta yli 12-kerroksisen rakennuksen osalta. Ulokerakenteiden osalta 

sidevoimat eivät ole missään kerroksessa riittäviä. Sidevoimilla ei ole todellisuudessa 

mitään dynaamisen kuormituksen varaa, mikä osoittaa todeksi sidevoimamenettelyn 

perusperiaatteen; Sidevoimamenettely on suunniteltu pienen ja keskisuuren riskin ra-

kennuksiin vaurionsietokykyä parantavaksi menetelmäksi, eikä sortuman suhteen ole-

kaan haettu absoluuttista varmuutta. Mikäli kantavan elementin vaurioitumistapa on sit-

keä, niin suurimmilla kerrosmäärillä sidevoimamenettelyllä on mahdollista välttää suh-

teettoman suuri sortuma keskiosan kantavien elementtien osalta. Ulokerakenteen 

osalta vaurioituvan elementin ja sekundääristen rakenneosien täytyy kantaa kuormi-

tusta, jotta suhteettoman suuri sortuma voidaan välttää. Lisäepävarmuutta toki tulee 

vielä liitosten toiminnasta onnettomuustilanteessa, koska menetelmässä ei tarkasteta 

liitosten kiertymiskykyä.  
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Kuva 74. Suomen kansallisen liitteen sidevoimamenettelyn sidevoimien suhde staat-
tisen köysirakenteen ja ripustuksen sidevoimiin 

 

Kuva 75. Suomen kansallisen liitteen sidevoimamenettelyn sidevoimien suhde staat-
tisen ulokerakenteen sidevoimiin 
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5.2 Vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien eri menetelmien ver-
tailu esimerkkilaskennalla 

Vertaillaan vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien eri menetelmien tuloksia toisiinsa las-

kemalla kuvan 67 reunaseinän ulokerakenne, mutta ottamalla huomioon myös ontelo-

laataston siteet. Laskentamenetelminä käytetään staattista analyysiä dynaamisten ko-

rotuskertoimien kanssa, staattisesta pushover-analyysistä johdettua pseudostaattista 

kestävyyttä ja dynaamista analyysiä. Dynaamisen analyysin osalta ei haeta rakenteen 

kestävyyttä, vaan tutkitaan saavuttaako rakenne pseudostaattisen kestävyyden kuor-

milla tasapainoa. Jokaisessa laskennassa otetaan huomioon materiaaliset ja geometri-

set epälineaarisuudet.  

Analyysit suoritetaan numeerisesti FEM-laskennalla Ansyksen versiolla 2021 R1. 

Staattinen analyysi suoritetaan Static Structural -moduulilla ja dynaaminen analyysi Ex-

plicit Dynamics -moduulilla. Analyysiä koitettiin suorittaa myös RFEM 5.27 FEM-ohjel-

malla, mutta kyseisen ohjelman ratkaisijamoottori ei toiminut suurilla plastisoitumisilla, 

kun suuret siirtymät olivat päällä. Ansyksellä ei esiintynyt vastaavia ongelmia, vaikka 

materiaalimallit olivat määritetty samoin, joten luultavasti RFEM:n ratkaisija ei sovellu 

yhtä hyvin suurien siirtymien ja plastisoitumisien laskentaan kuin Ansys. 

Nurkan rakenteet analysoidaan kolmella eri mallilla. Ensimmäisessä mallissa on pel-

kästään kuvan 79 mukainen ulokerakenne, eli ontelolaataston siteitä ei oteta huomi-

oon. Toisessa mallissa ontelolaataston jäykkyyttä ei oteta huomioon, eli liitoselinten vä-

lille mallinnetaan jäykkä sauvaelementti kuvan 80 mukaisesti. Kolmannessa mallissa 

ontelolaataston jäykkyys ja levyvaikutus otetaan huomioon mallintamalla ortotrooppi-

nen laatta kuvan 81 mukaisesti. Ontelolaatta on geometrisesti ortotrooppinen ja sen 

jäykkyysmatriisin määritykseen on käytetty Dlubalin RFEM 5.27 -ohjelman Orthotrophy 

-työkalua. Kuvassa 76 on esitetty RFEM:stä saatava ontelolaataston jäykkyysmatriisi. 

Kyseinen jäykkyysmatriisi on syötetty Ansykseen APDL-komentojen avulla. Ortotroop-

pisen työkalun toiminnasta ja teoriasta on kirjoitettu lisää Dlubalin ohjeessa [111]. Dy-

naamisen laskennan osalta Explicit dynamics -moduuliin ei voi syöttää laattaelementille 

erillistä jäykkyysmatriisia, joten ontelolaatasto on mallinnettu tasapaksuna laattana. Tä-

ten käytetyt laskentamallit eivät ole täysin identtiset staattisen ja dynaamisen analyysin 

osalta, mutta riittävän lähellä toisiaan tuloksien vertailua varten. Kolmannen mallin 

osalta dynaamisessa analyysissä käytetty malli on esitetty kuvassa 82. Mallia on jou-

duttu muokkaamaan kuvan 81 mallista, jotta ontelolaataston ja seinän kontakti saa-

daan toimimaan dynaamisessa kuormituksessa. Kontakti on mallinnettu kitkattomana. 
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Kuva 76. O27 ontelolaataston ortotrooppinen jäykkyysmatriisi RFEM 5.27 ohjelmalla 
määritettynä 

Seinien osalta betonin on oletettu pysyvän kimmoisella alueella jokaisessa analyysissä, 

joten betonin materiaalimallina on käytetty lineaarista isotrooppista materiaalimallia. 

Seinäelementtien väliset pystysaumaliitokset on oletettu toimivan täysin jäykkinä, jotta 

niiden jäykkyyttä ei tarvitse ottaa huomioon laskennassa. Tämä oletus on tehty vain 

laskentaa helpottavana toimenpiteenä. Oikeassa mitoituksessa kyseinen oletus tulisi 

varmistaa ja tarvittaessa liittymien jousto tulisi mallintaa. Lisäksi seinäelementtien väli-

nen pystysauma on oletettu sijaitsevan seinän nimellispituuden matkalla nurkasta. 

Tämä on myös valittu laskentaa helpottavana toimenpiteenä. 
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Malleista ensimmäistä voidaan pitää sen yksinkertaisuuden vuoksi ratkaisun alarajana 

ja kolmatta mallia ylärajana. Tätä asiaa on perusteltu paremmin kappaleessa 5.2.5. 

Seuraavassa luettelossa on listattu mallinnuksessa käytetyt dimensiot: 

- kerroskorkeus ℎ = 2,8 m, 

- kerroksen vapaa korkeus 𝐻 = 2,5 m, 

- seinän paksuus 𝑡 = 0,16 m, 

- ulkokuoren paksuus 0,06 m, 

- seinän nimellispituus 𝐿𝑛 = 6,3 m, 

- välipohjan jänneväli 𝐿 = 7,2 m, 

- ontelolaatan leveys 𝑏𝑣𝑝𝑒 = 1,2 m, 

- ontelolaatan korkeus ℎ𝑒 = 0,265 m, 

- ontelolaatan ontelon halkaisija 185 mm, 

- ontelolaatan ontelon k-jako 220 mm. 

Seinäelementin lujuudeksi oletetaan C16/20, mikä on yleinen alaraja vanhojen ele-

menttirakenteiden lujuuksien osalta. Laskennassa seinän betonin kimmokertoimena 

käytetään standardin SFS-EN 1992-1-1 [40] taulukon 3.1 betonin sekanttimoduulin ar-

voa 𝐸𝑐𝑚 = 29 GPa. Seinän ja ontelolaataston Poissonin vakiona on käytetty arvoa 0,2, 

eli rakenteet on oletettu olevan halkeilemattomia. Ortotrooppisen laatan jäykkyyksien 

määrityksessä ontelolaattojen betonin lujuudeksi on oletettu C40/50 (sekanttimoduuli 

𝐸𝑐𝑚 = 35 GPa) ja laatasto on oletettu pysyvän yhtenäisenä koko kuormituksen ajan. Ky-

seinen oletus on epävarmalla puolella oleva, minkä vuoksi kolmannen mallin tuloksia 

voidaan pitää ratkaisun ylärajana. Todellisessa onnettomuustilanteessa ontelolaattojen 

väliset saumat ratkeavat ja tämän myötä laataston jäykkyys on pienempi kuin ehjässä 

tapauksessa. 

Laskennassa on käytetty sideteräksinä 3T16, jotta kappaleen 5.1 15-kerroksisen ra-

kennuksen Suomen kansallisen liitteen sidevoimavaatimukset on saatu täyttymään. 

Elementtien välinen liitosaukeaminen on laskettu kappaleessa 3.7 esitettyjen ohjeiden 

mukaisesti. Elementtirakenteiden osalta liitosaukeaminen noudattaa kuvan 77 periaa-

tetta, eli kahden elementin sauman välille muodostuu aukeama 𝑤.  
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Kuva 77. Liitosaukeaminen vedossa ja taivutuksessa [42, s. 105] 

Saumateräkset on oletettu olevan A400H-materiaalin teräksiä. Kyseisen terästen tar-

kemmat materiaaliparametrit on esitetty kappaleen 4.3.4 taulukossa 18. FEM-lasken-

nassa liitoksen aukeneminen on mallinnettu ekvivalentilla plastisella pyöreällä sauvalla, 

jonka pituus on 100 mm ja halkaisija 𝜙𝑒𝑘𝑣 = √𝑛𝑏𝜙 = √3 ∙ 16 mm ≈ 27,7 mm. Pituus 

100 mm on vain laskentaa varten valittu arvo, jonka avulla sauvan materiaalimalli on 

määritetty kuvastamaan liitosaukeamista. Kyseessä ei ole mikään todellinen sauvan 

plastisoitumisen matka. Liitteen A ekvivalentti kimmokerroin on laskettu kimmoisen lii-

tosaukeamisen kautta kuvaamaan liitosaukeamisen kimmoista osaa. Liitosaukeamisen 

olisi voinut mallintaa myös epälineaarisena jousena taulukon 23 arvojen avulla. 

Taulukossa 23 ja kuvassa 78 on esitetty laskennassa käytetyn ekvivalentin sauvan lii-

tosaukeamisen käyttäytyminen. Ansykseen kyseinen materiaalimalli on syötetty multili-

neaarisen isotrooppisen lujittumisen avulla käyttäen liitteen A jännityksiä ja venymiä. 

Kyseisessä pushover-analyysissä siteet venyvät vain yhteen suuntaan, joten isotroop-

pinen ja kinemaattinen lujittuminen antavat samat tulokset. Periaatteessa yhteen suun-

taan tapahtuvan venymän osalta mallinnus olisi voitu suorittaa myös kimmoisen multili-

neaarisen materiaalimallin kautta, mutta kyseistä materiaalimallia ei löydy suoraan An-

syksestä. Ekvivalentin sauvan osalta poikkileikkaus on lukittu pysymään vakiona koko 

analyysin ajan. Kyseisellä mallinnusvalinalla mahdollistetaan, että suurien siirtymien -

analyysissä materiaalimallin avulla mallinnettu liitosaukeaminen käyttäytyy oikein. Suu-

rien siirtymien -analyysissä otetaan lähtökohtaisesti aina huomioon myös Poissonin va-

kion aiheuttama poikittainen muodonmuutos. Mikäli poikkileikkausta ei lukita, niin tulisi 

liitosaukeamisen materiaalimallin johtaminen suorittaa todellisten jännitysten kautta. 
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 15-kerroksisen rakennuksen sidevoimien liitosaukeamisen ekvivalentin sauvan 
käyttäytyminen vedossa 

 

Suureet Ontelolaatan side (2) Rengasside (1) 

𝝓𝒆𝒌𝒗 √3 ∙ 16 mm √3 ∙ 16 mm 

𝒘𝟏 1,6 mm 1,6 mm 

𝑭𝟏 241,1 kN 241,1 kN 

𝒘𝟐 8,6 mm 8,6 mm 

𝑭𝟐 289,5 kN 289,5 kN 

𝒘𝟑 17,1 mm 17,1 mm 

𝑭𝟑 289,5 kN 289,5 kN 

 

 

Kuva 78. Ekvivalentin sauvan käyttäytyminen vedossa 
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Kuva 79. Nurkan 2D-rakenne 

 

Kuva 80. Nurkan 3D-rakenne jäykkien palkkielementtien kanssa 
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Kuva 81. Nurkan 3D-rakenne ortotrooppisen laatan kanssa, staattinen analyysi 

 

Kuva 82. Nurkan 3D-rakenne tasapaksun laatan kanssa, dynaaminen analyysi 
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Seinän kuormituksen laskennassa käytetään seuraavia parametreja: 

- välipohjan hyötykuorma 𝑞𝑘 = 2,00 kN/m
2, 

- välipohjan omapaino 𝑔𝑘 = 4,90 kN/m
2, 

- seinän sisäkuoren omapaino 𝑔𝑘.𝑠1 = 4,00 kN/m
2, 

- seinän ulkokuoren omapaino 𝑔𝑘.𝑠2 = 1,50 kN/m
2, 

- hyötykuorman yhdistelykerroin 𝜓2,1 = 0,3. 

Kestävyyksien määrityksien suhteen kyseisen ulokerakenteen ulkonurkan siirtymää 

voidaan pitää määräävänä, joten staattista kestävyyttä tutkitaan suhteessa rakennuk-

sen nurkan staattisesti ekvivalenttiin pistekuormaan. Välipohjan kuormitusten osalta 

nurkan ekvivalentille pistekuormalle lasketaan 25 % välipohjan kuormituksista ja seinän 

omapainojen osalta 50 % seinän omapainosta kuvan 83 mukaisesti. Tällä periaatteella 

laskettuna nurkan onnettomuusmitoitustilanteen staattisesti ekvivalentiksi pistekuor-

maksi saadaan kaavalla (4) laskettuna 110,9 kN. Pseudostaattisen kestävyyden arvoja 

verrataan tähän pistekuorman arvoon. 

 

Kuva 83. Nurkan staattisesti ekvivalentin pistekuorman määritys 

Staattisen analyysin osalta sideteräkset on mallinnettu LINK180 elementteinä ja seinä 

ja ontelolaatta SHELL281 elementteinä. LINK180 on BEAM189 palkkielementistä joh-

dettu lineaarinen sauvaelementti ja SHELL281 Mindlin-Reissnerin laattamalliin perus-

tuva kvadraattinen palkkielementti. Kyseisessä mallissa ei tarvitsisi käyttää kvadraatti-

sia elementtejä, mutta ortotrooppisen jäykkyysmatriisin syöttäminen APDL:n avulla 
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vaatii välisolmuisen SHELL281 elementin. Verkon kokona on käytetty 150 mm silmällä 

olevaa suorakaideverkkoa. Kyseisten elementtien tarkempi selostus on esitetty taulu-

kossa 24. 

 Käytetyt staattisen laskennan elementtityypit 
 

 Element-

tityyppi 

Muoto-

funktio 

Solmujen 

lukumäärä 

Solmujen 

vapausas-

teet 

Lisähuomiot 

LINK180 Sauvaele-

mentti 

Lineaarinen 2 x, y, z Poikkileik-

kaus lukittu 

pysymään 

vakiona 

SHELL281 Laattaele-

mentti 

Kvadraatti-

nen 

8 x, y, z, x’, y’, 

z’ 

Perustuu 

Mindlin-

Reissnerin 

laattamalliin 

 

Dynaamisen analyysin osalta elementtiverkon muodostamisessa käytetään lineaarisia 

muotofunktioita. Laatat on mallinnettu Quad4 elementeillä ja sideteräkset Low Order 

Beam elementeillä. Laattojen osalta on määritetty 3 sublayeriä ja leikkauskorjausker-

roin on ohjelman määrittämä 0,8333. Analyysityyppinä on käytetty Drop Test ja auto-

maattinen massan skaalaus on laitettu päälle. Massan skaalaus kasvattaa kevyimpien 

osien painoa valitulla kertoimella, jotta analyysin laskenta-aika pienentyy. Kyseisten 

analyysien osalta massan skaalaus kasvattaa sideraudoitusten painoa hieman alle 20 

kertaiseksi, millä on suuri vaikutus laskenta-aikaan, mutta pieni vaikutus analyysin tark-

kuuteen. Loput asetukset on annettu olla ohjelman määrittämillä arvoilla. Dynaamisen 

analyysin elementtityyppien tarkemmat tiedot on esitetty taulukossa 25.  
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 Käytetyt dynaamisen laskennan elementtityypit 
 

 Element-

tityyppi 

Muoto-

funktio 

Solmujen 

lukumäärä 

Solmujen 

vapausas-

teet 

Lisähuomiot 

Low Order 

Beam 

Palkkiele-

mentti 

Lineaarinen 2 x, y, z, x’, y’, 

z’ 

Poikkileik-

kaus defor-

moituu las-

kennan ai-

kana 

Quad4 Laattaele-

mentti 

Lineaarinen 4 x, y, z, x’, y’, 

z’ 

- 

 

Dynaamisessa analyysissa on käytetty spatiaalista koordinaatistoa. Spatiaalisessa 

koordinaatistossa verkko ei ole sidottu materiaaliin, vaan materiaali virtaa verkon läpi. 

Tätä verkotustapaa kutsutaan myös Eulerialaiseksi tavaksi ja sen käyttö on yleistä dy-

naamisessa analyysissä. Kyseinen verkotustapa tuo stabiiliutta analyysiin, koska ver-

kon vääristymistä ei voi tapahtua. [112, s. 166] Kuvassa 84 on esitetty Eulerialaisen ja 

Lagrangialaisen verkotustavan eroavaisuudet dynaamisessa analyysissä. Dynaamisen 

analyysin osalta olisi mahdollista myös suorittaa staattinen esikuormitus, mutta sitä ei 

ole tehty kyseisessä laskennassa. Putoamiskiihtyvyytenä dynaamisessa analyysissä 

käytetään Maan putoamiskiihtyvyyttä 9,8066 m/s².  

 

Kuva 84. Lagrangialaisen ja Eulerialaisen verkotuksen eroavaisuudet [112, s. 167] 
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Kuvassa 85 on esitetty laskentamallien reunaehdot. Mallin siirtymät on sidottu jokai-

sessa suunnassa pisteistä T1 ja T3. Pisteissä T2 seinän z-suunnan liike on estetty, 

jotta seinäelementin taipuma tapahtuisi tasaisesti. Staattisessa analyysissä seinäele-

mentin nurkkaa kuormitetaan pisteestä K1 askeleittain nousevalla siirtymällä 100 mm 

saakka. Kuormitusaskeleet suoritetaan 1 mm välein. Ensimmäisen analyysin osalta on-

telolaataston reunaehdot eivät ole käytössä ja toisessa analyysissä ontelolaatasto on 

mallinnettu sauvaelementillä. Sauva- ja laattaelementtien liitos on toteutettu verkotta-

malla kontaktissa olevat solmut toisiinsa. Dynaamisen laskennan osalta tämä aiheuttaa 

hieman numeerista virhettä, koska laatta- ja palkkielementin solmujen vapausasteet ei-

vät ole samat. Kokonaisuuden osalta kyseinen mallinnustapa aiheuttaa laskentaan kui-

tenkin vain marginaalista virhettä. 

 

Kuva 85. Laskentamallin reunaehdot 

5.2.1 Laskentaoletusten kooste 

Staattisessa analyysissa on suuret siirtymät päällä, sekä laskennan lähdön helpotta-

miseksi ohjelma on määrittänyt automaattisesti heikkoja jousia tukemaan mallia. Ana-

lyysi toteutetaan siirtymäohjattuna 1 mm kuormastepeillä 100 mm siirtymään saakka. 

Reunaehdot on esitetty kuvassa 85. Dynaamisen analyysin osalta sideterästen massaa 

on skaalattu 20 kertaiseksi, mutta muuten ohjelman on annettu ohjailla laskentaa. Sei-

näelementin tietojen koonti on esitetty taulukossa 26, laattaelementin taulukossa 27 ja 

liitosaukeamisen ekvivalentin sauvan taulukossa 28. Liitosaukeamisen ekvivalentti 
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sauva on vain keino mallintaa liitteessä A laskettua liitosaukeamista, joten kyseessä ei 

ole mikään todellinen kappale. Staattisen laskennan osalta elementtien liittymien sol-

mut on verkotettu yhteen ja dynaamisessa laskennassa seinäelementin ja välipohjaele-

mentin liittymä on mallinnettu kitkallisena 0,2 kitkakertoimella. Tarkemmat selostukset 

löytyvät kappaleen 5.2 tekstiosiosta. 

 Seinän laskentaoletukset 
 

 Staattinen analyysi Dynaaminen analyysi 

Elementtityyppi SHELL281 Quad4 

Muotofunktio Kvadraattinen Lineaarinen 

Solmumäärä 8 4 

Solmujen vapausasteet x, y, z, x’, y’, z’ x, y, z, x’, y’, z’ 

Materiaalimalli Isotrooppisesti kimmoinen Isotrooppisesti kimmoinen 

Kimmokerroin 29 GPa 29 GPa 

Poissonin vakio 0,2 0,2 

Paksuus 160 mm 160 mm 

Pituus (x-akselin suuntai-

sesti) 

6300 mm 6300 mm 

Korkeus (y-akselin suun-

taisesti) 

2500 mm 2500 mm 
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 Välipohjan laskentaoletukset 
 

 Staattinen analyysi Dynaaminen analyysi 

Elementtityyppi SHELL281 Quad4 

Muotofunktio Kvadraattinen Lineaarinen 

Solmumäärä 8 4 

Solmujen vapausasteet x, y, z, x’, y’, z’ x, y, z, x’, y’, z’ 

Materiaalimalli Isotrooppisesti kimmoinen Isotrooppisesti kimmoinen 

Kimmokerroin 35 000 MPa 35 000 MPa 

Poissonin vakio 0,2 0,2 

Pituus (z-akselin suuntai-

sesti) 

7200 mm 7200 mm 

Leveys (x-akselin suuntai-

sesti) 

6300 mm 6300 mm 

Korkeus Ei vaikutusta analyysiin 197 mm 

Pääsuunta Z-akselin suuntaisesti Ei vaikutusta analyysiin 

Muuta Geometrinen ortotrooppi-

suus otettu huomioon 

määrittämällä kuvan 76 

mukainen ortotrooppinen 

jäykkyysmatriisi. 

- 
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 Liitosaukeamisen ekvivalentin sauvan laskentaoletukset 
 

 Staattinen analyysi Dynaaminen analyysi 

Elementtityyppi LINK180 Low Order Beam 

Muotofunktio Lineaarinen Lineaarinen 

Solmumäärä 2 2 

Solmujen vapausasteet x, y, z x, y, z, x’, y’, z’ 

Materiaalimalli Multilineaarinen isotroop-

pisesti lujittuva elasto-

plastinen 

Multilineaarinen isotroop-

pisesti lujittuva elasto-

plastinen 

Ekvivalentti kimmoker-

roin1 

25 200 MPa 25 200 MPa 

Poissonin vakio 0,3 0,3 

Myötölujuus 400 MPa 400 MPa 

Murtolujuus 480 MPa 480 MPa 

Ideaalin myödön plasti-

nen venymä 

0,06965 0,06965 

Murron plastinen venymä 0,15518 0,15518 

Halkaisija √3 ∙ 16 mm √3 ∙ 16 mm 

Pituus 100 mm 100 mm 

Muuta Poikkileikkaus lukittu vaki-

oksi analyysissä 

- 

1 Ekvivalentti kimmokertoimen laskenta on esitetty liitteessä A. Kyseinen parametri ku-

vaa liitosaukeamisen kimmoista joustoa, joten kyseessä ei ole sauvan todellinen mate-

riaaliparametri.  
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5.2.2 Nurkan 2D-rakenne 

Käytetty laskentamalli on esitetty kuvassa 79 ja reunaehdot kuvassa 85.  

Rengasteräs joustaa taulukon 23 mukaisesti maksimissaan 17,1 mm ja seinä ulok-

keena joustaa liitteen B mukaisesti halkeilemattomana vain 1,9 mm. Käsinlaskennalla 

rakenteen nurkan maksimitaipumaksi ennen sideteräksen murtoa saadaan 
17,1 mm

2,5 m
∙

6,3 m + 2,0 mm = 45,1 mm. Laskentamallissa sideraudoitus murtuu, kun seinän nurkan 

maksimisiirtymä on yli 46 mm, joten suuruusluokka on hyvin lähellä samaa. FEM las-

kennan ero käsinlaskentaan selittyy nurkkien pistemäisten kuormitusten aiheuttamalla 

elementin paikallisella vääristymisellä. Kyseisellä vääristymisellä ei kuitenkaan ole 

suurta vaikutusta laskennan tarkkuuteen. 

Nurkan kuormitusresultantti on aiemman kappaleen mukaisesti määritettynä 110,9 kN. 

Liitteessä C käsinlaskettu staattinen kestävyys ilman dynaamisia korotuskertoimia on 

114,9 kN. Suomen kansallisen liitteen mukaan määritetyt sideteräkset pystyvät vas-

taanottamaan kyseisen tapauksen staattisen kuormituksen ilman dynaamisia korotus-

kertoimia.  

FEM-laskennalla kyseisen rakenteen staattiseksi kestävyydeksi saadaan 114,9 kN, jo-

ten laskenta on täysin linjassa käsinlaskennan kanssa. Kyseisen rakenteen staattinen 

kestävyys 2,0 dynaamisella korotuskertoimella on vain 57,4 kN ja staattinen pseu-

dostaattinen kestävyys on 101,5 kN. Pseudostaattinen kestävyys on laskettu kaavalla 

(16) staattisesta kuormituskäyrästä liitteen D mukaisesti Excelillä. Sisäisen työn integ-

roinnissa on käytetty suorakaidesääntöä, joten integraalissa on hieman virhettä mu-

kana. Kuten kuvasta 86 ja kestävyyksien tuloksista näkyy, niin kyseiselle rakenteelle 

2,0 dynaaminen korotuskerroin on todella varmalla puolella oleva arvo. Pseudostaatti-

sen kestävyyden osalta dynaamiseksi korotuskertoimeksi saadaan määritettyä 1,13, eli 

vain 12 % heikennys staattiseen kestävyyteen nähden. Kuvasta 86 näkee myös selke-

ästi, että kimmoisella osalla staattinen analyysi dynaamisella korotuskertoimella ja 

pseudostaattinen kestävyys kulkevat täysin samaa matkaa, kuten niiden pitäisikin.  
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Kuva 86. Pseudostaattisen kestävyyden määritys, nurkan 2D-rakenne 

Kuten vertailusta käsinlaskennan ja FEM-laskennan kanssa voidaan nähdä, niin seinän 

joustavuudella on hyvin pieni vaikutus kuormankantokykyyn onnettomuusmitoitustilan-

teessa.  

Dynaamisen analyysin perusteella, missä vain seinän rakenteiden massahitaudet on 

otettu huomioon, saadaan nurkan resultanttikestävyydeksi 96,9 kN. Pseudostaattinen 

kestävyys antaa 5 % suuremman arvon suhteessa dynaamisen laskennan kapasiteet-

tiin, joten tulokset ovat todella lähellä toisiaan. Dynaamisen analyysinkin perusteella 

voidaan todeta, että rakenteen kantokyky ei ole riittävä vastaanottamaan nurkan kuor-

mitusresultanttia 121,9 kN. 

5.2.3 Nurkan 3D-rakenne jäykkien palkkielementtien kanssa 

Aiemmassa kappaleessa saatiin käsinlaskennalla nurkan maksimisiirtymäksi ennen 

rengasteräksen murtumista 45 mm. Tällöin reunimmaisen ontelolaatan sauman pitene-

mäksi saadaan √(45𝑚𝑚)2 + (7200 𝑚𝑚)2 = 7200,14 𝑚𝑚, eli saumat aukeavat yh-

teensä 0,14 mm. Tästä saadaan liitteen A avulla laskettua saumateräksissä vaikuttava 

vetovoima 
2,413∙105

1,588 𝑚𝑚
∙ 0,14 𝑚𝑚 = 21,3 𝑘𝑁. Tästä nurkan kestävyyteen vaikuttaa vain y-

suunnan komponentti 
44,8 𝑚𝑚

7200,14 𝑚𝑚
∙ 21,3 𝑘𝑁 = 0,13 𝑘𝑁. Kyseinen side ottaa suurimman 

voiman vastaan kaikista ontelolaataston siteistä, joten ontelolaataston siteillä on erittäin 

pieni vaikutus seinän kuormankantokykyyn ilman laatan jäykistävää vaikutusta. 
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Tähän samaan tulokseen päädytään myös FEM-laskennan kautta, missä staattiseksi 

kestävyydeksi saadaan 115,0 kN. Kasvua 2D-rakenteeseen on tullut siis vain 0,1 kN. 

Pseudostaattisen kestävyyden osalta kestävyys murrossa on vain 101,2 kN, joten kes-

tävyys on pienentynyt 2D-rakenteeseen verrattuna 0,3 kN. Kyseinen virhe menee kui-

tenkin mallinnuksien toleransseihin, joten kyseisen tapauksen kestävyys voidaan to-

deta olevan sama kuin 2D-tapauksessa. Pseudostaattinen kestävyys on laskettu kaa-

valla (16) staattisesta kuormituskäyrästä. Kyseisessä tapauksessa kaikki kestävyydet 

jäävät vieläkin pienemmäksi kuin kuormitus 110,9 kN, joten kuormankantokyky ei ole 

riittävä. 

 

Kuva 87. Pseudostaattisen kestävyyden määritys, nurkan 3D-rakenne jäykkien palk-
kielementtien kanssa 

Kyseisen rakenteen dynaaminen analyysi on toteutettu samoin kuin 2D-rakenteen, 

mutta lisäksi ontelolaataston siteet on mallinnettu. Kestävyydeksi saadaan sama tulos, 

96,9 kN, joten ontelolaataston siteillä yksinään ei ole todellakaan suurta vaikutusta kes-

tävyyteen. Eroavaisuus pseudostaattiseen kestävyyteen on nyt 4 %. Kyseisessäkin ta-

pauksessa pseudostaattinen kestävyys on erittäin lähellä laskennallista dynaamista 

kestävyyttä. Laskennassa ei ole huomioitu välipohjan massahitautta, joten laskenta on 

varmalla puolella. 

5.2.4 Nurkan 3D-rakenne ortotrooppisen laatan kanssa 

Ekvivalentin välipohjalaatan tapauksessa käsinlaskenta menee liian monimutkaiseksi, 

mikäli laatan jousto otetaan myös huomioon. Ilman laatan joustoa laatta toimii jäykkänä 
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levynä, joka jakaa kuormituksia todella tehokkaasti siteille. Kyseinen jäykkänä toimiva 

laatta on erittäin epävarmalle puolelle tehty yksinkertaistus. Tämän vuoksi kyseisessä 

tapauksessa ei ole tehty vertailevaa käsinlaskentaa. 

Kuten kuvasta 88 nähdään, niin laatan jäykkyyden huomioimisesta saadaan hyödyllisiä 

vaikutuksia. Staattinen kestävyys on rengasteräksen murrossa 129,2 kN, staattinen 

kestävyys dynaamisella korotuskertoimella 64,6 kN ja pseudostaattinen kestävyys 

104,7 kN. Pseudostaattinen kestävyys on laskettu kaavalla (16) staattisesta kuormitus-

käyrästä. Nousua 2D-tapaukseen on staattisen kestävyyden osalta 12 % ja pseu-

dostaattisen kestävyyden osalta 3 %.  

Kyseisessäkin tapauksessa staattinen kestävyys on suurempi kuin nurkan kuormitus, 

mutta pseudostaattinen kapasiteetti on vieläkin pienempi. Mielenkiintoista kyseisessä 

tapauksessa verrattuna kahteen aiempaan tapaukseen on, että staattisen kestävyyden 

kuvaajassa ei näy selkeää ideaalista myötövaihetta kuten aiemmissa laskennoissa. 

Tämä johtuu laatan jäykkyydestä, mikä alkaa siirtämään rengasteräksen myödössä 

voimia laatan sideteräksille. Varsinkin laatan vääntöjäykkyydellä on erittäin suuri vaiku-

tus kuormien siirtoon. Todellisessa onnettomuustilanteessa ontelolaattasaumat hyvin 

luultavasti aukeaisivat ja vääntöjäykkyys olisi pienempi kuin yhtenäisen ortotrooppisen 

laatan. Sideteräkset ovat mallinnettu nivelliitoksella laattaan, mikä ei ole täysin toden-

mukainen rakenne. Todellisuudessa saumaterästen ja ontelolaataston väliin syntyy 

pieni palkkivaikutus, mikä lisää energian dissipointia. Kyseisellä mekanismilla voi olla 

kriittinen vaikutus nurkan seinän dynaamisen kapasiteetin osalta. 

 

Kuva 88. Pseudostaattisen kestävyyden määritys, nurkan 3D-rakenne ortotrooppisen 
laatan kanssa 
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Dynaamisen analyysin osalta nurkan pistekuormituksen kapasiteetiksi saadaan 106 

kN. Kyseisessä tapauksessa dynaaminen kapasiteetti on 1 % suurempi kuin pseu-

dostaattinen kestävyys. Ontelolaatat on tässä tilanteessa mallinnettu painon suhteen 

ekvivalenttina laattana, joten jäykkyysarvot ovat erilaiset suhteessa staattiseen analyy-

siin. Tällä perusteella voidaan kuitenkin todeta, että ontelolaatastolla voisi olla pieni 

hyödyllinen vaikutus varsinkin nurkan elementin onnettomuusmitoitustilanteen kestä-

vyyden määrityksessä. Ilman palkkivaikutusta ekvivalentin laatan vaikutus kestävyy-

teen on kuitenkin hyvin minimaalinen. Lisäksi epävarmana tekijänä on laatan mallin-

nus, koska molemmissa analyyseissä laatta mallinnettiin ehjänä levykenttänä. Kuten 

aiemminkin on jo mainittu, niin onnettomuustilanteen suurien siirtymien osalta ontelo-

laattasaumat luultavasti aukeavat ja laatan todellinen jäykkyys on merkittävästi pie-

nempi.  

5.2.5 Vertailulaskelmien rajallisuus ja pohdinta 

Asuinkerrostalojen vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien osalta on määritetty 100 m² 

sortumaraja mikä sallitaan mitoitusta tehdessä. Kyseisen nurkan sortuman pinta-ala on 

45 m², joten sortuma olisi sallittua. Täten mitoituksellisesti voitaisiin sallia vaikka ylim-

män kerroksen ontelolaataston sortuma ja alemmat kerrokset voitaisiin mitoittaa esi-

merkiksi kaksi kerrosta korkeana rakenteena. Tällä olisi luultavasti jo 2D-rakenteenkin 

osalta todella hyödyllisiä vaikutuksia staattiseen ja pseudostaattiseen kestävyyteen, 

koska momenttivarsi kasvaa suuremmaksi. Mikäli ylimmän kerroksen sortuma salli-

taan, niin tulisi laskennallisesti todistaa, että sortuma rajoittuu maksimissaan vain kah-

teen kerrokseen. Eli toiseksi ylimmän kerroksen pitäisi kestää sortumatta yläpuolelta 

tuleva sortumakuorma. Sortumakuormaa ei ole määritelty missään nykyisissä suunnit-

teluohjeissa, joten yleisesti ylimmän kerroksen sortumaa ei sallita mitoituksessa. Täten 

laskennassa käytetty rakennemalli on yksi mahdollinen onnettomuustilanteessa syn-

tyvä mekanismi. 

Laskennat suoritettiin vain yhdelle rakenteelle ja analysointia varten tehtiin monta yk-

sinkertaistusta. Jatkokäyttöä varten kyseisissä malleissa tulisi pohtia vielä seinäele-

menttien liitoksien käyttäytymistä onnettomuusmitoitustilanteessa ja ontelolaataston toi-

mintaa kokonaisuutena. Kuten taulukon 29 tuloksien koonnista käy ilmi, niin varsinkin 

laatan vääntöjäykkyyden hyödyntäminen olisi hyödyllistä kestävyyden osalta. Ontelo-

laataston toimintaa onnettomuustilanteessa tulisi tutkia enemmän, jotta ontelolaatoista 

kehitettäisiin jokin varmalla puolella oleva malli onnettomuustilanteen käyttäytymisestä. 

Mallin tulisi ottaa huomioon mahdollinen ontelolaattojen saumojen aukeaminen, koska 

varsinkin tällä on vääntöjäykkyyden osalta merkittävä vaikutus. Yksi konservatiivinen 
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tapa mallintaa voisi olla toteuttaa ontelolaatat erillisinä palkkeina, joilla on vain yhden 

ontelolaatan vääntöjäykkyys ja kitkallinen liitos viereiseen ontelolaattaan. Tähän malliin 

olisi mahdollista ottaa huomioon myös, että kitkan siirto tapahtuu vain kontaktissa. Kit-

kallinen liitos olisi mahdollista määrittää sauman leikkauskestävyyden mukaisesti. 

 Laskentatulosten koonti 
 

 Staattinen kestä-

vyys 

Pseudostaattinen 

kestävyys 

Dynaaminen kes-

tävyys 

Malli 1, 2D-ra-

kenne 

114,9 kN 101,5 kN 96,9 kN 

Malli 2, 3D-ra-

kenne pelkkien si-

deterästen 

kanssa 

115 kN 101,2 kN 96,9 kN 

Malli 3, 3D-ra-

kenne monoliitti-

sen laatan kanssa 

129,2 kN 104,7 kN 106 kN 

 

Kuten taulukosta 29 nähdään, niin kyseisten tapausten osalta pseudostaattinen kestä-

vyys oli yllättävän lähellä dynaamista kestävyyttä, vaikka menetelmä on todella yksin-

kertainen ja nopea verrattuna dynaamiseen analyysiin. Kolmannen mallin osalta tuli 

eroavaisuuksia, mutta kyseisten mallien osalta on muutenkin paljon epävarmuuksia 

laatan mallinnuksessa. Kyseisten epävarmuuksien vuoksi kolmatta mallia voidaan pitää 

kyseisen ratkaisun ylärajana. Epälineaarinen staattinen analyysi on suurelle osalle ra-

kennesuunnittelijoista jo ennestään tuttu asia, joten pseudostaattisen kestävyyden las-

kenta ei vaatisi uusien työkalujen opettelua. Dynaaminen analyysi on yleensä aika tun-

tematon asia rakennesuunnittelijalle, joten se vaatii paljon perehtymistä asiaan sekä 

taustateorioiden osaamista. 

Kyseiset side- ja rengasteräkset oli määritetty Suomen kansallisen liitteen [10] mukai-

sesti 15-kerroksisessa rakennuksessa. Kyseisistä yksinkertaisista malleista yhdenkään 

mallin kestävyys ei ollut dynaamisten kuormitusten osalta riittävä vastaanottamaan on-

nettomuusmitoitustilanteen nurkan ekvivalenttia pistekuormaa 110,9 kN. Vaikka las-

kenta koskikin vain yhtä kerrosta ja yhtä rakennetta, niin voidaan todeta, ettei sidevoi-

mavaatimukset täytä aina edes maksimiarvoilla laskettuna vaihtoehtoisten kuormansiir-
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toreittien vaatimusta. Tämä todistaa kappaleessa 3.4 esitetyn väitteen, että sidevoima-

menettely ei ole tarkoitettu absoluuttisen kestävyyden saavuttamiseen onnettomuusti-

lanteessa, vaan enemmänkin pienen ja keskisuuren seuraamuksien rakennuksien si-

dontaa parantavaksi menetelmäksi. Kokonaisuudessaan mallista on jätetty yksinker-

taistuksen vuoksi pois palkki- ja kaarivaikutus, pitkän sivun seinäelementin tukeva vai-

kutus, ontelolaataston todellinen toiminta, betonin materiaalinen epälineaarisuus ja sei-

näelementtien liitokset. Kyseisten asioiden yhteisvaikutus voi olla kestävyyden kannalta 

kokonaisuus huomioiden edullista, mutta vaikutus ei luultavasti ole suuri. Kyseisen 

asian voisi kuitenkin varmistaa vielä jatkotutkimuksella. 

Kallioniemen ja Sarjan tutkimuksen [14] mukaan kyseisen rakenteen rengasteräksiksi 

riittäisi noin 220 mm² ja ontelolaataston siteiksi noin 120 mm². Tämä vastaa A400H te-

räksinä rengasteräksiksi 2T12 ja ontelolaatan siteiksi T16. Tutkimuksessa käytetyt 

kuormitukset eroavat hieman aiempien kappaleiden analysoinnissa käytetyistä kuormi-

tuksista, mutta ovat riittävän lähellä vertailun tekemiseksi. Kyseisten teräsmäärien pie-

nuus suhteessa aiempien kappaleiden analyyseihin perustuu yksinkertaisesti valittuun 

analyysityyppiin ja mekanismiin. Kallioniemi ja Sarja ovat toteuttaneet oman analyy-

sinsa puhtaasti staattisena ja kaikki rakenteet on oletettu jäykiksi. Lisäksi nurkan ta-

pauksessa kantamaton seinäelementti on otettu myös mukaan kuormankantoon, mikä 

on suuri eroavaisuus aiempien kappaleiden analyyseihin verrattuna. Kuten yllä olevissa 

kappaleissa tehtyjen staattisten ja dynaamisten analyysien osalta osoitettiin, niin oletus 

rakenteiden jäykästä käyttäytymisestä on erittäin epävarmalla puolella. Pitkän sivun 

kantamaton elementti on myös usein erittäin hoikka (noin 80 mm) ja ikkuna-aukot on 

yleisesti sijoitettu kyseiseen elementtiin. Täten pitkän sivun elementin kuormankantoky-

kyä sopii epäillä vahvasti. Toki aukkopalkkien plastisoitumisen kautta pitkän sivunkin 

elementti varmasti vaimentaa hieman nurkan elementin tippumista, mutta oletus täysin 

jäykästä seinäelementistä on epävarma oletus.  

Pitkän sivun elementin ottaminen huomioon analyysissä olisi ontelolaataston toiminnan 

ohella yksi varteenotettava tutkittava asia elementtitalon osalta. Pseudostaattisen kes-

tävyyden määrityksen osalta kyseinen toimenpide voisi olla kohtuu yksinkertainen toi-

menpide, mutta dynaamisen kestävyyden osalta analyysiaika kasvaisi varmasti merkit-

tävästi. Mallinnuksen osalta jatkotutkimuksessa voisi myös selvittää, että onko Engströ-

min väite palkkivaikutuksen pienuudesta validi oletus 3D-mallien osalta. 

Vaikka kyseinen teräsmäärä 3T16 on erittäin suuri sideteräsmäärä, niin liitosaukeami-

nen on Engströmin kaavoilla laskettuna A400H teräslaadun osalta kuitenkin vain 17,1 

mm. Kaavan (24) mukaisesti sideteräksen plastisoituneen alueen pituus riippuu teräk-
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sen sitkeydestä ja myötölujuudesta, sekä betonin lujuudesta. Kuten taulukosta 30 näh-

dään, niin teräslujuudella on suhteellisesti verrattuna suuri vaikutus liitosaukeamiseen, 

mutta pituuden absoluuttisena arvona vaikutus on pieni. Esimerkiksi 3T16 B500C1 si-

deterästen liitosaukeaminen voidaan arvioida olevan plasitoituneen alueen pituuden 

suhteen avulla suuruusluokaltaan noin 17,1 mm ∙ 1,25 ≈ 21 mm, mikä ei ole kovinkaan 

suuri parannus A400H teräslaadun liitosaukeamiseen 17,1 mm verrattuna. Merkittä-

vämpi vaikutus liitosaukeamiseen voisi olla liitoksien yhteyteen sijoitetuilla sideterästen 

tartunnan poistoilla. Esimerkiksi 500 mm tartunnanpoisto kasvattaisi liitosaukeamista 

B-sitkeysluokan teräslaadulla 25 mm ja C-sitkeysluokan teräslaadulla 37,5 mm. Kysei-

sen tartunnan poiston vaikutukset tulisi varmistaa kokeellisesti. 

 Teräksen lujuuden vaikutus plastisoituneen alueen pituuteen 
 

 A400H B500B B500C1 

Liitoksen plasti-

soitumispituus 

𝑙𝑏𝑑, kaava (24) 

400 (1,2 − 1)

𝛼𝜏,𝑠√𝑓𝑐𝑚/MPa

𝜙

4

= 20
𝜙

𝛼𝜏,𝑠√𝑓𝑐𝑚/MPa
 

500 (1,1 − 1)

𝛼𝜏,𝑠√𝑓𝑐𝑚/MPa

𝜙

4

= 12,5
𝜙

𝛼𝜏,𝑠√𝑓𝑐𝑚/MPa
 

500 (1,2 − 1)

𝛼𝜏,𝑠√𝑓𝑐𝑚/MPa

𝜙

4

= 25
𝜙

𝛼𝜏,𝑠√𝑓𝑐𝑚/MPa
 

Suhde A400H te-

räksen plastisoi-

tuneen alueen pi-

tuuteen 

20

20
= 1,0 

12,5

20
= 0,63 

25

20
= 1,25 

𝜙 on ankkurin halkaisija, 

𝛼𝜏,𝑠 on olosuhdekerroin, 

𝑓𝑐𝑚 on betonin keskimääräinen puristuslujuus. 

5.3 Ankkurointipituuksien vertailu 

Seuraavissa kappaleissa on esitetty ankkurointipituuksien vertailua ontelolaataston 

sauman osalta. Saumavalussa on oletettu vallitsevan huonot olosuhteet ja reunaetäi-

syydet on oletettu taulukon 14 mukaisesti riittäviksi, eli etäisyys toiseen raudoitteeseen 

on ≥ 2𝜙 ja sauman yläpintaan ≥ 3𝜙. Poikittaisen raudoituksen ja poikittaisen paineen 

vaikutusta ei ole otettu huomioon laskennassa, mikä on varmalle puolelle oleva oletus. 

Saumavalun betoniksi on oletettu heikko C16/20, mikä on vanhojenkin rakenteiden 

osalta varmalla puolella oleva arvaus. Ankkurointipituudet on laskettu kappaleessa 3.7 

esitetyillä kaavoilla (32), (34) ja FIB43 esittämän 100𝜙 avulla, missä 𝜙 on raudoitteen 
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halkaisija. Kaavassa (32) normaaliin SFS-EN 1992-1-1 [40] myödön ankkurointipituu-

teen lisätään Engströmin [42] määrittämä sideraudoituksen plastisoitumispituus ja kaa-

vassa (34) lasketaan Betoninormikortti 23:n [23] mukaisesti ankkurointikestävyys onte-

lolaattasauman plastisen leikkauskestävyyden kautta. Saumateräksien ankkurointivoi-

mien oletetaan siirtyvän ontelolaattasaumasta ontelolaatan punoksille, eikä tätä asiaa 

ole tutkittu enempää. Kirjallisuudessa ei ole esitetty tutkimuksia suurien ankkurointivoi-

mien siirtymisestä punoksille, joten kyseinen asia tulisi varmistaa jatkotutkimuksilla. 

Ontelolaatan O27 sauman teholliseksi korkeudeksi on oletettu 245 mm, mikä on BES-

ohjeiden mukainen sauman korkeus. Muilla ontelolaatoilla sauman tehollinen korkeus 

on oletettu olevan ℎ − 30 mm, missä h on ontelolaatan korkeus. Kyseisen tehollisen 

korkeuden arvossa on hieman variaatiota eri valmistajien välillä, mutta ℎ − 30 mm on 

yleisin arvo mitä eri valmistajat käyttävät. Taulukossa 31 on esitetty laskennassa käy-

tettyjen parametrien koonti. 
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 Ankkurointipituuksien laskennassa käytetyt parametrit 
 

Parametri Suure 

𝒇𝒚𝒌 (A400H) 400 MPa 

𝒌 (A400H) 1,2 

𝒇𝒚𝒌 (A500HW) 500 MPa 

𝒌 (A500HW) 1,1 

𝒇𝒄𝒎  24 MPa 

𝒇𝒄𝒕𝒌,𝟎,𝟎𝟓  1,3 MPa 

𝜷𝒔  1,0 

𝜶𝜼  2,25 

𝜶𝒕  1,25 

𝝉𝑹𝒅𝒊  0,15 MPa 

𝒉𝒆𝒇𝒇 (O27) 245 mm 

𝒉𝒆𝒇𝒇 (O32) 290 mm 

𝒉𝒆𝒇𝒇 (O37) 340 mm 

𝒉𝒆𝒇𝒇 (O40) 370 mm 

5.3.1 O27 ontelolaataston sauma 

Kuvassa 89 on esitetty A400H teräksen ankkurointipituuksien laskenta ontelolaatan 

O27 sauman osalta. Laskennassa sauman korkeudeksi on oletettu 245 mm. A400H 

raudoitteiden osalta kaavan (32) murron ankkurointipituus ei tule suurimmaksi ankku-

rointipituudeksi yhdenkään tapauksen osalta. Yhden T10/T12/T16 raudoitteen osalta 

suurimman ankkurointipituuden antaa Engströmin testeihin perustuva 100𝜙 ankkuroin-

tipituus ja suurempien raudoitemäärien osalta kaavan (34) sauman leikkauskestävyys. 

2T16 ja 3T16 raudoitemäärien osalta sauman leikkauskestävyyden kautta laskettu ank-

kurointipituus alkaa olla jo niin pitkä, ettei sitä ole järkevää enää edes toteuttaa. Van-

hoissa rakenteissa onkin yleisesti käytetty yksittäisiä T10 ja T12 teräksiä, joiden ankku-

rointipituus on ollut 1000 mm. T10 teräkset täyttävät jokaisen ankkurointikriteerin ja T12 
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täyttää ankkurointipituuden murrossa ja sauman leikkautumisen mukaan lasketun ank-

kurointipituuden. T12 teräksen osalta hihavakio 100𝜙 ei täyty, mutta kyseisen raken-

teen osalta tätä ei tarvitse pitää huolestuttavana asiana. 

 

Kuva 89. Ankkurointipituuksien vertailu, O27, A400H 

Kuvan 90 mukaisesti B500B lujuuden osalta ankkurointipituudet kasvavat lineaarisesti 

murtolujuuksien suhteessa, kuten kaavoista (32) ja (34) voikin olettaa. Myös B500B lu-

juuden osalta T16 teräksien sauman leikkauskestävyyden mukaan laskettu ankkurointi-

pituus on todella pitkä. Ontelolaatta O27 on kuitenkin ollut yleisesti käytössä aikakau-

della, missä sideteräkset ovat olleet yksittäisiä T10 tai T12 teräksiä.  

 

Kuva 90. Ankkurointipituuksien vertailu, O27, B500B 
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5.3.2 O32, O37 ja O40 ontelolaataston sauma 

Ontelolaatan O32 ja sitä korkeampien ontelolaattojen käyttö on yleistynyt vasta 90-lu-

vulla, jolloin käytössä oli yleisesti A500HW raudoite. Kappaleen 4.3.4 mukaisesti 

A500HW:n laskennalliset lujuusominaisuudet vastaavat B500B terästä. A400H raudoit-

teiden laskennat ovat vain puhdasta vertailua O27 ontelolaattaan. Ontelolaattasaumo-

jen tehollinen korkeus on oletettu olevan ℎ − 30 mm. 

Kuten olettaa voi molempien teräslaatujen osalta, niin leikkauskestävyyden mukaan 

laskettu ankkurointipituus on lineaarisesti verrannollinen ontelolaatan teholliseen kor-

keuteen. Täten sauman leikkauskestävyyden mukaan laskettu ankkurointipituus tippuu 

ontelolaatastojen tehollisten korkeuksien suhteessa. Kaavan (32) ja 100𝜙 mukaan las-

ketut ankkurointipituudet pysyvät vakioina, koska niissä mikään muuttuja ei ole riippu-

vainen ontelolaatan tehollisesta korkeudesta. Vain reunaetäisyyksien täyttyminen on 

hieman riippuvainen ontelolaattojen korkeudesta, mutta siinäkään korkeuden osalta ei 

ole yleensä ongelmia. 

 

Kuva 91. Ankkurointipituuksien vertailu, O32, A400H 
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Kuva 92. Ankkurointipituuksien vertailu, O32, B500B 

 

Kuva 93. Ankkurointipituuksien vertailu, O37, A400H 



161 
 

 

Kuva 94. Ankkurointipituuksien vertailu, O37, B500B 

 

Kuva 95. Ankkurointipituuksien vertailu, O40, A400H 
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Kuva 96. Ankkurointipituuksien vertailu, O40, B500B 

5.3.3 Ankkurointipituuksien pohdinta 

Saumavalun lujuudella on vaikutusta vain murrossa tapahtuvan ankkurointipituuden 

laskentaan kaavan (32) mukaisesti. Kuten aiempien kappaleiden kuvaajista voi nähdä, 

niin kaava (32) on sauman leikkautumiseen verrattuna määräävä vain yhden T10/T12 

sideteräksen ankkuroinnin osalta ontelolaatoilla O32, O37 ja O40. Täten saumavalun 

lujuudella ei ole suurta vaikutusta ontelolaattasaumaan tehtävän ankkuroinnin osalta. 

Muissa tapauksissa lähes aina sauman leikkauskestävyys tulee mitoittavaksi arvoksi. 

Leikkauskestävyyden mukaan laskettu ankkurointipituus on vielä järkevissä mittakaa-

voissa pienillä teräksillä, mutta T16 teräksillä niin A400H kuin B500B teräslaaduilla 

ankkurointipituudet kasvavat pilviin.  

Tässä olisikin yksi varteenotettava tutkimuksen paikka, että onko sauman leikkauskes-

tävyyden kautta johdettu ankkurointipituus validi todellisessa ontelolaatastossa. Kuten 

Engströmin testit ovat osoittaneet, niin sideteräs ei plastisoidu kovinkaan pitkältä mat-

kalta, joten pään jännitykset pysyvät hyvinkin maltillisina. Täten pitkän ontelolaatta-

sauman plastinen leikkausjännitys voi olla epävarmalla puolella oleva oletus, koska 

ankkuroinnin kanssa voi tapahtua myös pienimuotoinen vetoketjumurtuma. Saumojen 

ankkuroinnin osalta kaikki testit on suoritettu vain yksittäisille raudoitteille ja yleisesti ot-

taen käyttäen vielä 400 MPa myötölujuuksisia ja sitkeitä teräksiä. Suurien ankkurointi-

voimien osalta on myös epäselvää, että kuinka hyvin ankkurointivoima siirtyy ontelolaa-

tan punoksille.  
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Myöskään pelkän ankkurointipituuden kasvatus ei välttämättä kasvatakaan kyseisen 

sideteräksen ankkurointikykyä varsinkaan huonosti toteutettujen valujen osalta. Eng-

strömin testeihin perustuen näyttäisi, että sideterästen ankkurointi koukulla olisi tehok-

kaampi tapa toteuttaa sideteräksen ankkurointi ahtaissa ontelolaattasaumoissa. Kysei-

sen ankkuroinnin osalta ei kuitenkaan ole suoritettu testejä usean raudoitteen nippujen 

osalta, joten kyseisen ankkurointitavan toimivuuden osalta on todisteita vain yksittäis-

ten matalalujuuksisten sideterästen osalta. 

Vanhojen rakenteiden osalta voidaan todeta, että yleisesti käytetyt A400H lujuuksiset 

T10 ja T12 raudoitteet ankkuroituvat laskennallisesti täysin O27 ontelolaattasaumaan. 

T12 teräksen osalta nyrkkisääntöä 100𝜙 ei täytetä, mutta kahden muun ankkurointipi-

tuuden laskennan valossa tämä voidaan sallia. Suurempien teräsmäärien osalta kysei-

sen ontelolaatan korkeus on liian matala ankkuroimaan raudoitteita tehokkaasti, mikä 

näkyy todella pitkissä ankkurointipituuksissa. Yhteenvetona olemassa olevien raken-

nusten osalta T10 ja T12 sideteräkset voidaan ajatella olevan täysin ankkuroituneita 

ontelolaattasaumassa.  
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6. KIRJAHYLLYRUNKOISEN ASUINKERROSTA-
LON VAURIONSIETOKYVYN ARVIOINTI KO-
ROTUSRAKENTAMISESSA 

Suomen nykyisen rakennuslain mukaisesti, kun olemassa olevan rakennuksen kuormi-

tustasoa kasvatetaan, niin tulee olemassa olevan rungon täyttää eurokoodin luotetta-

vuusvaatimukset. Tällä perusteella voidaan olettaa, että kyseiseen luotettavuusvaati-

mukseen sisältyy myös eurokoodin vaurionsietokyvyn osoittaminen. Vaurionsietokyvyn 

osoittamista olemassa olevien runkojen osalta ei kuitenkaan ole suoraan mainittu euro-

koodissa, eikä kyseiseen tarkasteluun ole otettu kantaa Suomen kansallisen liitteen 

osalta.  

Tämän kappaleen osalta tutkitaan, että miten vanhojen kirjahyllyrunkojen sidonnat riit-

tävät Suomen kansallisen liitteen sidevoimamenettelyn vaatimuksiin. Olemassa olevan 

rungon kuormitusten kasvu oletetaan johtuvan vanhan kantavan rungon päälle raken-

netuista korotuskerroksista. Korotuskerrokset toteutetaan normaalisti mahdollisimman 

kevyinä, joten olemassa olevan rungon pystykuormitus kasvaa tapauksesta riippuen 

prosenteista kymmeniin prosentteihin. Tuulikuormituksen osalta kasvua tapahtuu mer-

kittävästi enemmän kasvaneen momenttivarren vuoksi, mutta kyseinen asia tulee osoit-

taa tavanomaisen murtorajatilamitoituksen avulla. Onnettomuusmitoitustilanteessa tuu-

likuorman yhdistelykerroin on ei-määräävässä tapauksessa 0, joten vaurionsietokyvyn 

osalta pystykuormien kasvu on oleellisempi.  

Olemassa olevien rakennuksien sidonnat oletetaan olevan toteutettu kyseisen raken-

nusaikakauden säännösten mukaisesti, tai noudattaen yleistä rakennustapaa. Tässä 

diplomityössä keskitytään korotuksen toteutuksen jälkeen maksimissaan 15-kerroksi-

siin rakennuksiin, eli maksimissaan seuraamusluokkaan CC3a. CC2 ja CC3a seuraa-

musluokissa vaurionsietokyvyn varmistaminen toteutetaan pääasiassa sidevoimame-

nettelyllä, joka on otettu päämenetelmäksi myös tämän kappaleen osalta. Sidevoima-

menettelyn osalta noudatetaan Suomessa käytettävän standardin SFS-EN 1991-1-7 

Suomen kansallisen liitteen [22] kaavoja. Tässä kappaleessa lasketaan vain sidevoi-

mia, eikä rakenteiden todelliseen sitkeyteen tai kantokykyyn oteta kantaa. 

Rungon osalta tutkitaan BES-ohjeiden mukaiset seinän pituudet 2,4–7,2 m ja välipoh-

jien jännevälit 3,6–10,8 m. Pituudet oletetaan noudattavan BES-ohjeiden 1,2 m moduu-

limittaa, joten tutkinta suoritetaan diskreetteinä pisteinä. Tarvittaessa väliarvot voi inter-
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poloida lineaarisesti taulukoiduista arvoista. Osa taulukoiduista arvoista ei ole lineaari-

sia, mutta tämä on riittävän tarkka arvio alustavaan tarkistukseen. Osaelementtisen 

rungon osalta vain välipohjan oletetaan olevan paikallarakennettu. Ulko- ja väliseinien 

oletetaan olevan toteutettu elementistä. 

6.1 Seinäelementtien sidonnan riittävyys 

Kappaleen 3.4 mukaisesti seinäelementtien pystysidontoja vaaditaan seuraamus-

luokissa CC2b ja CC3, joten alle 5-kerroksisten olemassa olevien rakennuksien pys-

tysidonta täyttää nykyiset sidevoimavaatimukset. Seuraamusluokissa CC2b ja CC3 

pystysidonta tulee toteuttaa elementin onnettomuusmitoitustilanteen mukaiselle kuor-

mitusresultantille 𝐸𝑑. Taulukon 16 mukaisesti ennen vuotta 1993 suunniteltujen raken-

nuksien osalta pystysidontana on käytetty vain lähtökohtaisesti maksimissaan T12 

A400H teräksiä, jotka on ankkuroitu vain 1 m välipohjan molemmille puolille. Mikäli sei-

näelementtien sisäiset rengasteräkset ovat minimissään 2T10 A400H, niin pystysidon-

nan jatkuvuus perustuksilta yläpohjatasoon toteutuu myös ankkurointipituuksien osalta. 

Tällöin rakennuksen rungon pystysidonnan sidevoima on 45,2 kN.  

BES-elementtitalon pienimmät mitat ovat seinän pituuden osalta 2,4 m ja välipohjan 

jännevälin osalta 3,6 m. Olettamalla seinälle tyypillinen BES-talon ulkoseinän sisäkuo-

ren paksuus 160 mm ja ulkokuoren paksuus 60 mm, välipohjaksi O27 ontelolaatasto, 

seinän pituudeksi 2,4 m ja välipohjan jänneväliksi 3,6 m, saadaan sidevoimavaati-

mukseksi 42,2 kN. Kyseinen sidevoimavaatimus täyttyy juuri ja juuri vanhan pys-

tysidonnan osalta. Ontelolaataston omapainoksi on oletettu 4,9 kN/m², seinäelementin 

korkeudeksi 2,8 m ja välipohjan hyötykuormaksi 2,0 kN/m². Onnettomuusmitoitustilan-

teen kuormitus on laskettu kaavalla (2). Yleisesti ottaen seinäelementin pituus on suu-

rempi kuin 2,4 m ja välipohjan jänneväli on suurempi kuin 3,6 m. Täten hyvin suurella 

todennäköisyydellä ennen vuotta 1993 suunniteltujen rakennusten pystysidonta ei täytä 

eurokoodin sidevoimavaatimusta. 

Taulukon 16 mukaisesti vuodesta 1993 lähtien seinän pystysidonta on täytynyt olla vä-

hintään 20 % seinän yhteenlasketusta kuormituksesta tai minimissään 20 kN/m ja mak-

simissaan 150 kN. Lähtökohtaisesti 20 % yhden seinän kokonaiskuormituksesta on 

aina pienempi kuin nykyinen vaatimus onnettomuusmitoitustilanteen kuormituksen kes-

tosta. 2,4 m pitkälle seinälle minimiarvo antaa sidonnaksi 48 kN ja 7,2 m pitkälle sei-

nälle 144 kN. Mikäli oletetaan, että 90-luvulla on ollut vielä käytössä O27 välipohja ja 

seinäelementin paksuudet ovat samat kuin aiemmin määritetyt, niin pystysidonnan vaa-

timukset ovat taulukon 32 mukaisia. Välipohjan onnettomuusmitoitustilanteen kuormi-



166 
 

tukseksi on oletettu 5,5 kN/m² ja seinäelementin metrikuormaksi 15,4 kN/m. Kuten tau-

lukosta nähdään, niin jo 3,6 m jännevälillä eurokoodin sidevoimavaatimukset ovat suu-

rempia, kuin vanhojen suunnitteluperusteiden pystysidontavaatimukset 20 kN/m. 

 BES-elementtirunkoisen kerrostalon pystysidonnan sidevoimavaatimus 
 

B\L 3,6 m 4,8 m 6 m 7,2 m 8,4 m 9,6 m 10,8 m 

2,4 m 60,7 kN 68,6 kN 76,6 kN 84,5 kN 92,4 kN 100,3 kN 108,2 kN 

3,6 m 91,1 kN 103,0 kN 114,8 kN 126,7 kN 138,6 kN 150,5 kN 162,4 kN 

4,8 m 121,4 kN 137,3 kN 153,1 kN 169,0 kN 184,8 kN 200,6 kN 216,5 kN 

6 m 151,8 kN 171,6 kN 191,4 kN 211,2 kN 231,0 kN 250,8 kN 270,6 kN 

7,2 m 182,2 kN 205,9 kN 229,7 kN 253,4 kN 277,2 kN 301,0 kN 324,7 kN 

 

Vuodesta 2001 lähtien pystysidonnan vaatimus on muuten pysynyt ennallaan, mutta 

maksimirajaksi on määritetty 100 kN. Välipohjina on käytetty 1990-luvulta lähtien ylei-

sesti ottaen raskaampia välipohjaelementtejä kuin O27 ontelolaattoja ja pidempiä väli-

pohjan jännevälejä kuin 6 m. Täten voidaan todeta, että ennen eurokoodia suunniteltu-

jen täys- ja osaelementtisten kirjahyllyrunkoisten kerrostalojen pystysidontavaatimus ei 

todennäköisesti täytä sidevoimamenettelyn vaatimuksia seuraamusluokassa CC2b tai 

CC3a. 

Taulukon 16 mukaisesti ennen vuotta 1993 suunniteltujen talojen osalta seinäelement-

tien vaakasidonnalle ei ole ollut mitään vaatimuksia. Yleisesti ottaen sidonta on tehty 

jättämällä seinäelementin nostolenkit saumavaluun ja pystysaumojen terästen avulla. 

Nostolenkkejä on aina vähintään kaksi jokaista elementtiä kohti ja lenkit ovat yleensä 

valmistettu sileästä A22 teräksestä. Nostolenkit toimivat seinäelementin sidonnan 

osalta vaarnatappeina, joiden kestävyyden laskenta on esitetty kappaleessa 3.7. CC2 

seuraamusluokassa, eli maksimissaan 8-kerroksisessa kerrostalossa, reunaseinän si-

donta välipohjaan tulee olla 20 kN/m tai maksimissaan 150 kN. Näiden tietojen avulla 

voidaan laskea vaadittava nostolenkin halkaisija suhteessa seinän pituuteen. Seinän 

päiden pystysidontoihin on käytetty T12 A400H teräksiä, jotka on ankkuroitu 1 m väli-

pohjan molemmin puolin. Kyseinen pystyteräs voidaan ottaa huomioon myös elementti-

seinän välipohjan sidonnassa. Kappaleen 3.7 kaavoilla (36) ja (37) laskettuna kyseisen 

pystysidonnan vaarnatapin kestävyydeksi onnettomuusmitoitustilanteessa saadaan 

11,52 kN. Tämä kyseinen kestävyys voidaan vähentää nostolenkille tulevasta rasituk-

sesta. 

Kuten taulukoista 33-35 näkyy, niin nostolenkkien kokovaatimus kasvaa varsin suu-

reksi jo hyvin lyhyillä seinäelementeillä. Betonin lujuuksilla ei myöskään ole kovinkaan 

suurta vaikutusta nostolenkin vaadittuun halkaisijaan. Täten on kovin epätodennä-
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köistä, että ennen vuotta 1993 suunniteltujen kirjahyllyrunkoisten kerrostalojen ele-

menttiseinän vaakasidonta täyttäisi nykyisiä sidevoimavaatimuksia seuraamusluokassa 

CC2. Seuraamusluokan CC2 tulosten perusteella voidaan todeta myös jo ilman laske-

mista, että ennen vuotta 1993 suunniteltujen seinäelementtien vaakasidonta ei ole CC3 

seuraamusluokan vaatimuksien mukaisia. Seuraamusluokassa CC3 seinän vaaka-

sidontavaatimus on lähtökohtaisesti suurempi, kuin seuraamusluokassa CC2. 

 BES-elementtirunkoisen kerrostalon vaakasidonnan riittävyys, CC2, C16/20 
 

Seinän  
pituus 
[m] 

Seinän  
sidontavoima 
[kN] 

Vaadittu  
nostolenkin  
halkaisija 
[mm] 

2,4 48,0 12,4 

3,6 72,0 16,0 

4,8 96,0 18,9 

6 120,0 21,4 

7,2 144,0 23,6 

8,4 150,0 24,2 

9,6 150,0 24,2 

10,8 150,0 24,2 

 
 BES-elementtirunkoisen kerrostalon vaakasidonnan riittävyys, CC2, C20/25 
 

Seinän  
pituus 
[m] 

Seinän  
sidontavoima 
[kN] 

Vaadittu  
nostolenkin  
halkaisija 
[mm] 

2,4 48,0 11,7 

3,6 72,0 15,1 

4,8 96,0 17,8 

6 120,0 20,2 

7,2 144,0 22,3 

8,4 150,0 22,8 

9,6 150,0 22,8 

10,8 150,0 22,8 

 
 BES-elementtirunkoisen kerrostalon vaakasidonnan riittävyys, CC2, C25/30 
 

Seinän  
pituus 
[m] 

Seinän  
sidontavoima 
[kN] 

Vaadittu  
nostolenkin  
halkaisija 
[mm] 

2,4 48,0 11,1 

3,6 72,0 14,3 

4,8 96,0 16,9 

6 120,0 19,1 

7,2 144,0 21,1 

8,4 150,0 21,6 

9,6 150,0 21,6 

10,8 150,0 21,6 
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Taulukon 16 mukaisesti vuodesta 1993 lähtien suunniteltujen asuinkerrostalojen osalta 

elementtien vaakasuuntaisen sidonnan vaatimukset ovat olleet täysin samat kuin nykyi-

sessäkin sidevoimavaatimuksessa CC2 seuraamusluokassa. Täten maksimissaan 8-

kerroksisen kirjahyllyrunkoisen rakennuksen seinäelementtien vaakasidonnan osalta 

sidonnat ovat riittäviä nykyisiin vaatimuksiin. Sidonnat eivät kuitenkaan ole lähtökohtai-

sesti riittäviä CC3 seuraamusluokan vaakasidontoihin, joten kyseinen asia tulee tarkas-

taa tapauskohtaisesti. Sidontaan käytettyjä s-pistetappeja on käytetty jonkin verran jo 

80-luvulla, mutta mitään varsinaista suunnitteluohjetta kyseisten sidontojen käytöstä ei 

ole ollut. 

6.2 Elementtivälipohjan sidonnan riittävyys 

Ontelolaattojen välisten siteiden, eli kuvan 19 siteiden 2 osalta, seuraamusluokan CC2 

sidevoimavaatimus on kappaleen 3.4 mukaisesti 20 kN/m. Tämä vastaa 1,2 m leveillä 

ontelolaatoilla 24 kN vetovoimaa. Yksi A400H T10 pystyy vastaanottamaan 31,4 kN si-

devoiman, joten kyseinen sidonta täyttää seuraamusluokan CC2 sidevoimavaatimuk-

set. Taulukon 17 mukaisesti 20 kN/m sidevoimavaatimus on jo ollut BES-suosituksissa 

mukana, mutta rakennusmääräyksiin se on saatu kirjattua vasta 1981. Tätä ennenkin 

T10 on kuitenkin ollut hyvin yleinen sideteräs elementtirakentamisen osalta, joten luul-

tavasti jo ennen 1981 rakennetut kirjahyllyrungot täyttävät ontelolaattojen sidonnan 

osalta sidevoimavaatimuksen seuraamusluokassa CC2. Kuten kuvasta 69 näkyy, niin 

realistisilla rakennuksen dimensioilla seuraamusluokassa CC3 sidevoimavaatimukset 

kasvavat yli 100 kN arvoihin. Täten voidaan suurella todennäköisyydellä sanoa, että 

ennen vuotta 1981 suunniteltujen elementtitalojen ontelolaattojen välinen sideteräs ei 

riitä vastaanottamaan nykyisiä sidevoimavaatimuksia seuraamusluokassa CC3.  

Taulukon 17 mukaisesti vuoden 1981 jälkeen ontelolaatan sideterästen on täytynyt 

kestää myös yhden kerroksen ontelolaatan tukireaktion. Välipohjan yhden puolen on-

nettomuusmitoitustilanteen tukireaktio tulisi tällöin olla minimissään 9-kerroksisen ra-

kennuksen osalta 34,9 kN/m, jotta nykyisen standardin CC3 seuraamusluokan minimi-

vaatimus täyttyy. O27 ontelolaataston omapainolla 4,9 kN/m² ja hyötykuorman arvolla 2 

kN/m², sekä hyötykuorman yhdistelykertoimella 0,3 täytyisi ontelolaataston pituus olla 

12,7 m. Kyseinen pituus on jo hyvin suuri O27 ontelolaatalle, joten hyvin suurella to-

dennäköisyydellä ennen eurokoodien voimaantuloa suunnitellut rakennukset eivät täytä 

CC3 seuraamusluokan sidevoimavaatimuksia.  

Rengassiteen osalta on minimivaatimuksena ollut taulukon 17 mukaisesti 2T10 A400H 

raudoitukset ennen eurokoodin voimaantuloa. Kyseisten terästen sidevoiman suuruus 



169 
 

on 62,8 kN, joten ne eivät aivan täytä nykyisen standardin seuraamusluokan CC2 mini-

mivaatimusta 70 kN. Poikittaisille siteille ei ole ollut erillistä vaatimusta, joten hyvin suu-

rella todennäköisyydellä siellä on T10 tai 2T10 A400H siteet. Tämä ei täytä nykyisen 

standardin keskitettyjen siteiden minimivaatimusta 70 kN. Koska rengasteräkset tai 

keskitetyt siteet eivät täytä edes nykyisen standardin seuraamusluokan CC2 minimi-

vaatimuksia, niin ei seuraamusluokan CC3 vaatimuksetkaan täyty.  

Kuvan 89 mukaisesti T10 teräksen ankkurointipituuden olisi hyvä olla 1000 mm. Tämä 

toteutuu jo BES-suositusten mukaisesti, joten olemassa olevien kirjahyllyrunkojen side-

terästen voidaan ajatella olevan täysin ankkuroituneita.  

6.3 Paikallavaletun välipohjan sidonnan riittävyys 

Paikallavaletun välipohjan osalta merkittävimmässä roolissa on tuelle ankkuroitavien 

raudoitteiden määrä. Kuvissa 53–58 on esitetty paikallavaletun välipohjan raudoitteiden 

A220, A400H ja A500HW tuelle ankkuroitavien raudoitteiden minimiteräsmäärät. Seu-

raamusluokan CC2 sidevoimavaatimuksella 20 kN/m A220 lujuuden osalta tuelle ank-

kuroitu teräsmäärä tulisi olla vähintään 91 mm²/m, A400H lujuuden osalta 50 mm²/m ja 

A500HW lujuuden osalta 40 mm²/m. Kuten kuvista 53–58 voi nähdä, niin jo 140 mm 

korkealla välipohjalla lähes kaikki vanhat suunnitteluohjeet täyttävät nykyisen standar-

din seuraamusluokan CC2 vaatimuksen 20 kN/m. Ainoastaan vuosien 1987–2013 vä-

lissä suunniteltujen rakennusten osalta hyvin matalien välipohjien kanssa sidonta voi 

olla riittämätön. 

Paikallavalettujen välipohjien paksuudet 1990-luvulla ovat yleensä olleet ääneneristä-

vyyssyistä yli 200 mm ja betonin lujuudet ovat olleet yli C16/20. Täten CC2 seuraamus-

luokan sidontavaatimus luultavasti täyttyy myös vuosien 1987 ja 2014 välissä suunni-

teltujen rakennusten osalta. Raudoituksina 91 mm²/m täyttyy 𝜙6-k300 A220 terästyk-

sellä, 50 mm²/m täyttyy T6-k500 A400H terästyksellä ja 40 mm²/m täyttyy T6-k700 

A500HW terästyksellä. Luultavasti ainakin A400H ja A500HW teräslaatujen osalta CC2 

seuraamusluokan sidevaatimukset täyttyvät jokaisen paikallavaletun holvin osalta.  

Seuraamusluokassa CC3a, eli yli 8-kerroksisessa ja maksimissaan 15-kerroksisessa 

asuinkerrostalossa, sidonta per metri lasketaan taulukon 12 kaavoilla sisäpuolisten si-

teiden riviltä. Paikallavaletut holvit ovat yleensä jänneväliltä alle 5 m, joten sidonnan 

laskennan osalta pelkkä 𝐹𝑡 tulee määrääväksi. Tällöin holvin jännevälillä ei ole vaiku-

tusta sidevoiman suuruuteen. Taulukossa 36 on esitetty paikallavaletun holvin vaaditut 

teräsmäärät seuraamusluokassa CC3a kerrosmäärän ja teräksen lujuuden funktiona. 

Kyseiset teräsmäärät ovat voimassa maksimissaan 6,5 kN/m² omapainolla, 2 kN/m² 
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hyötykuormalla ja 5 m jännevälillä. Muissa tapauksissa vaaditut teräsmäärät tulee las-

kea taulukon 12 kaavojen avulla.  

 Paikallavaletun holvin tuelle ankkuroitavien terästen minimimäärä, CC3a 
 

Kerrosmäärä Ft 
[kN/m] 

A220  
teräsmäärä 
[mm²/m] 

A400H  
teräsmäärä 
[mm²/m] 

A500HW  
teräsmäärä 
[mm²/m] 

9 34,9 159 87 70 

10 37 168 93 74 

11 39,1 178 98 78 

12 41,2 187 103 82 

13 43,3 197 108 87 

14 45,4 206 114 91 

15 47,5 216 119 95 

 

Verrattuna kuvien 53–58 minimiteräsmääriin 140 mm korkeiden holvien osalta A220 lu-

juuden minimiteräsmäärä ei luultavasti täytä seuraamusluokan CC3a sidevoimavaati-

musta. A220 teräksen osalta 190 mm korkean holvin sidevoimavaatimus voi täyttyä mi-

nimiteräsmäärällä, varsinkin kun otetaan huomioon, että A220 teräs on ollut yleisesti 

käytettynä 60-luvulla. A400H ja A500HW lujuuksien osalta sidevoimavaatimukset voi-

vat täyttyä jo minimiteräsmäärillä ennen vuotta 1987 suunniteltujen rakennusten osalta. 

Vuosien 1987–2013 välisenä aikana suunniteltujen rakennusten osalta minimiteräs-

määrä ei riitä seuraamusluokan CC3a sidevoimavaatimuksiin. Taulukon 36 mukaisesti 

vaaditut teräsmäärät ovat kuitenkin hyvin maltillisia varsinkin A400H ja A500HW teräk-

sien osalta CC3a seuraamusluokassa. Täten voi olla täysin mahdollista, että olemassa 

oleva paikallavalettu holvi täyttää sidevoimavaatimukset seuraamusluokassa CC3a.  

Paikallavaletussa välipohjassa ei välttämättä ole erillisiä rengasteräksiä, vaan välipoh-

jan normaali raudoitus hoitaa rengasteräksien roolin sitomalla koko rakennus yhteen. 

Monissa tapauksissa paikallavaletun laatan reunalle on kuitenkin asennettu palautus-

lenkit, joiden sisällä kulkee yhtenäinen 2T8 tai 2T10 terästys. Elementtivälipohjassa 

rengassiteen tärkein tarkoitus on mahdollistaa välipohjan toimiminen yhtenä kokonai-

suutena. Tämä on paikallavaletussa holvissa luontainen ominaisuus, eikä kyseisen 

asian toteutumiseen tarvita erillisiä rengasteräksiä. Täten rengasteräsvaatimuksen täyt-

tyminen ei ole olennainen asia paikallavaluholvin sidonnassa. Mikäli jotain täysin teo-

reettista tarkastelua halutaan, niin voidaan tutkia esimerkiksi reunasta 1,2 m päässä 

olevien terästen sidevoiman resultanttia ja käyttää tätä rengasteräksen sidevoimana. 

Poikittaisen sidonnan, eli kuvan 16 siteen 3 toiminta paikallavaletun holvin osalta on 

hieman erilainen kuin elementtivälipohjan, koska välipohja kantaa kuormia voimak-
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kaammin kalvorakenteena. Keskitettyjen siteiden sidevoimavaatimus on haettu ele-

menttirunkoisen rakennuksen staattisesta onnettomuusmitoitustilanteen kuormituk-

sesta olettamalla tietty nuolikorkeus kappaleen 3.4.3 mukaisesti. Tämän vuoksi side-

voimamenettelyn soveltaminen paikallavaletulle laatalle ei ole yhtä yksinkertaista kuin 

elementtirunkoiselle välipohjalle. Suomen kansallinen liite ei myöskään anna mitään 

tulkintoja kyseisestä asiasta. Yhtenä oletuksena poikittaisen sidonnan sidevoimavaati-

mus voidaan olettaa olevan nykyisen standardin mukainen, jos CC2 seuraamusluo-

kassa täytetään 20 kN/m sidevoimavaatimus ja CC3a seuraamusluokassa taulukon 36 

vaatimukset. Kyseisten sidevoimien osalta 30 % tulisi sijaita seinän välittömässä lähei-

syydessä. Tämä vaatimus ei välttämättä toteudu rakennuksessa, jossa on suuria jän-

nevälejä. 

Vaikka välipohjan sidevoimat olisivat laskennallisesti riittäviä, niin ongelmaksi tulee kui-

tenkin siteiden jatkuvuus. Alapinnan teräkset on yleensä jatkettu tuen päällä ja yläpin-

nassa teräkset eivät välttämättä ole jatkuvia tuen kohdalla, mikäli laattaa ei ole mitoi-

tettu jatkuvana. Varsinkin verkkoja käyttäessä alapinnan teräkset on laitettu päällekkäin 

yhden tai kahden silmäkoon verran, joten jatkospituus ei täyty. Jatkospituuden puut-

teellisuuden vuoksi välipohjan sidonnat eivät välttämättä ole riittäviä eurokoodin side-

voimamenettelyn osalta.  

Kokonaisuudessa sidevoimamenettely sopii todella huonosti paikallavaletun välipohjan 

tarkasteluun, koska sidevoimamenettelyn taustalla olevat mekanismit eroavat element-

tivälipohjan toiminnasta. Paikallavalettujen välipohjien osalta täytyisi olla erilliset ohjeet 

vaurionsietokyvyn todistamiseen pienten ja keskisuurten seuraamusten rakennuksien 

osalta. Kyseiset sidonnat voisivat esimerkiksi olla jokaisen suunnan sideterästen osalta 

kN/m vaatimuksia ja sidevoimien jakautumisalan voisi ilmoittaa prosentuaalisena osuu-

tena välipohjan jännevälistä tai etäisyytenä rakennuksen reunasta. Toki tälläkin het-

kellä yhtenä vaihtoehtona on suorittaa mitoitus vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien 

avulla, hyödyntää mitoituksessa paikallavaletun laatan kykyä muodostaa kalvorakenne 

ja ottamalla huomioon alkutilanteen palkki- ja kaarivaikutus. Siteiden epäjatkuvuuskoh-

dat voivat kuitenkin tuoda suuria ongelmia kantavuuden todistamisessa kaikkien mene-

telmien osalta. 
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6.4 Olemassa olevan kirjahyllyrungon sidonnan pohdinta 

Kuten yllä olevissa kappaleissa on kirjoitettu, niin olemassa oleva kirjahyllyrunkoinen 

asuinkerrostalo ei täytä edes seuraamusluokan CC2 vaatimuksia rengas- ja poikittais-

ten siteiden osalta, saati sitten CC3 seuraamusluokan vaatimuksia. CC2b seuraamus-

luokassa ongelmia tulee myös seinien pystysidonnoissa ja CC3a seuraamusluokassa 

myös ontelolaatan saumojen sidonnoissa. Reunaseinän vaakasuuntainen sidonta täyt-

tää vuoden 1993 jälkeen suunniteltujen rakennusten osalta CC2 seuraamusluokan 

vaatimukset, mutta ennen sitä vaatimukset eivät täyty. Kokonaisuudessaan voidaan to-

deta, että hyvin suurella todennäköisyydellä ennen eurokoodeja suunniteltu kirjahylly-

runkoinen asuinkerrostalo ei täytä korotusrakentamisen osalta eurokoodin sidevoima-

menettelyn vaatimuksia missään seuraamusluokassa.  

Kuten kappaleessa 5.2 on osoitettu yhden rakenteen osalta, niin sidevoimamenettely 

on kuitenkin hyvin teoreettinen pienen ja keskisuuren riskin rakennuksien vaurionsieto-

kykyä parantava menetelmä. Menetelmällä ei haeta absoluuttista kestävyyttä vaurion 

suhteen, vaan enemmänkin sidotaan yksittäiset rakenteet yhteen ja toivotaan parasta. 

Sidevoimamenettelyn taustalla on myös oletus, että suurempi sidevoima kasvattaa 

myös samassa suhteessa rakennuksen vaurionsietokykyä. Tämä oletus ei kuitenkaan 

ollut voimassa esimerkiksi kappaleessa 2.4 esitellyn Alfred P. Murrahin rakennuksen 

osalta, missä yhdistelmäsortuma päättyi vasta siteiden epäjatkuvuuskohdan jälkeen.  

Kappaleen 2.1 mukaan rakennuksen varmuus tulee osoittaa esimerkiksi eurokoodilla, 

mikäli olemassa olevalle rakenteelle tuodaan uusia kuormia. Tämä tarkoittaa rakennuk-

sen toimivuutta murto- ja käyttörajatilassa. Murtorajatilan tarkasteluun kuuluu myös on-

nettomuusmitoitustilanne, missä pienen ja keskisuuren riskin rakennusten osalta vauri-

onsietokyky osoitetaan sidevoimamenettelyllä. Tällä perusteella myös CC2a rakennuk-

sien osalta rakennusta tulisi vahvistaa korotusrakentamisen yhteydessä, jotta se täyt-

täisi eurokoodin vaurionsietokykyvaatimuksen. Varsinkin elementtirakenteiden sisäisiä 

sidontoja on mahdotonta vaihtaa, joten rakennuksen sidontoja tulisi vahvistaa jollakin 

muulla keinolla. Yleisesti ottaen, mikäli rakennusta tarvitsee vahvistaa, niin se mie-

luummin puretaan ja rakennetaan uudelleen. Tämä johtuu siitä, että toimenpide on to-

della kallis ja työn ajaksi kerrostalo tulisi tyhjentää asukkaista, joten mitään vuokratulo-

jakaan ei tulisi kyseiseltä ajalta.  

Onko kyseinen toimenpide oikein mitoitettu olemassa olevan rungon osalta CC2 seu-

raamusluokassa? Kuten kappaleessa 4.4 osoitettiin, niin asuinkerrostalojen todennä-

köisimmät vauriotilanteet ovat perustusten painuminen ja erinäiset työ-, käyttö-, huolto- 
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tai suunnitteluvirheet. Rakennus on kuitenkin jo seisonut alkuperäisillä kuormilla pai-

koillaan monta kymmentä vuotta, joten työ- ja suunnitteluvirhe olisi luultavasti paljastu-

nut ennen korotuskerroksen rakentamista. Suunnitteluvirheet voidaan havaita toteutta-

malla rungolle maankäyttö- ja rakennuslain vaatima murtorajatilan mitoitus kasvaneilla 

kuormituksilla. Mahdolliset käyttö- ja huoltovirheet voidaan havaita tekemällä huolelli-

nen kuntotutkimus ja suorittamalla tarpeelliset korjaukset ennen korotuskerroksen ra-

kentamista. Perustuksien painumisen osalta onnettomuustilanne ei ole äkillinen ja van-

hojen elementtitalojen sidonnat ovat osoittautuneet olevan riittäviä kyseisen vauriotilan-

teen sidontaan, kuten Tampereen Kaarilassa kävi vuonna 2020 tapahtuneen rivitalon 

viereisen maapenkereen pettämisen osalta [113]. Entisten määräysten mukaiset side-

teräkset ovat myös kestäneet jopa IRA:n pommituksiakin [48]. Täten olemassa olevan 

rungon sidontojen kasvatukselle seuraamusluokassa CC2 ei ole hyviä perusteita, vaan 

taustalla on vain standardin kirjaimen täyttyminen. Kyseinen toimenpide ei myöskään 

ole kokonaistaloudellisesti mietittynä järkevä toimenpide, koska nykyisen materiaalipu-

lan aikana olemassa olevien rakennusten käyttöikää pitäisi pystyä jatkamaan erinäisin 

toimenpitein.  

Yleisesti ottaen olemassa olevien rakennusten varmuus on mielletty riittäväksi ja vah-

vistustoimenpiteitä on tehty vain näkyvien vaurioiden osalta. Tämän vuoksi voidaan 

olettaa, että olemassa olevan rakennuksen varmuus vaurionsietokyvyn osalta on riit-

tävä, mikäli siteisiin ei tuoda uusia kuormia. Olemassa olevan asuinkerrostalon koro-

tusrakentamisen osalta järkevänä toimenpiteenä vaurionsietokyvyn varmistamiseksi 

voisi olla riskiarvioinnin toteuttaminen ja tämän perusteella mahdollisten onnettomuusti-

lanteiden kartoitus. Ennakoitavissa olevien onnettomuustilanteiden osalta mitoitus to-

teutettaisiin normaalin murtorajatilan mitoituksen mukaisesti tai kyseiset onnettomuusti-

lanteet estettäisiin muiden keinojen avulla. Ennakoimattomien tilanteiden osalta voitai-

siin erottaa kaksi tapausta, ensimmäisessä vaurio oletetaan sijaitsevan korotuskerrok-

sen rungossa ja toisessa olemassa olevassa rungossa.  

Ensimmäisessä tapauksessa, eli korotuskerroksessa tapahtuvan vaurion osalta, koro-

tuskerroksen rungon tulisi täyttää eurokoodin vaurionsietokyvyn vaatimukset rakennuk-

sen seuraamusluokan mukaisesti. Toisessa tapauksessa, eli olemassa olevassa run-

gossa sijaitsevan vaurion osalta, vaurionsietokyvyn varmistamisen menetelmä kirjahyl-

lyrungon korotusrakentamisen osalta voisi olla seuraavan luettelon mukainen: 
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- Olemassa olevan kirjahyllyrungon sidonnat tulee olla toteutettu alkuperäisen 

suunnitteluajankohdan vallitsevilla rakennusmääräyksillä. Minimissään elemen-

tit tulee olla sidottuina toisiinsa. Tämän toimenpiteen tarpeellisuus tulisi varmen-

taa jatkotutkimuksilla. 

- Korotuskerroksen runko suunnitellaan siirtämään uudet kuormitukset pois olete-

tulta vaurioituneelta alueelta. Näin mahdollistetaan olemassa olevan rungon 

vaurionsietokyvyn varmuuden säilyminen lähes ennallaan, koska olemassa ole-

viin sideteräksiin ei tuoda uusia kuormia. Tarkempi mitoituskriteeri ja toimenpi-

teen toteutettavuus vaatii jatkotutkimuksia. 

- Olemassa olevan kirjahyllyrungon kestävyys ja stabiilius tarkistetaan onnetto-

muusmitoitustilanteessa korotuskerroksien kasvaneiden kuormitusten osalta. 

Tarkistuksessa voidaan ottaa tarvittaessa huomioon dynaamiset vaikutukset. 

- Olemassa olevan rungon vaurionsietokyvyn varmuus on riittävä korotusrakenta-

misen osalta, mikäli yllä olevat kohdat toteutuvat. 

Olemassa olevien rakennusten sidonnat ovat lähes CC2 seuraamusluokan vaatimusta-

son täyttäviä, joten kyseinen menetelmä olisi hyvinkin perusteltu pienten ja keskisuur-

ten riskien rakennuksissa. Varsinkin seuraamusluokan CC3 osalta, mutta myös CC2 

osalta, kyseinen menetelmä vaatisi lisätutkimuksia liittyen menetelmän mahdollisiin ris-

keihin. Korotuskerroksen kuormansiirtorakenteiden osalta tarvitaan jatkotutkimuksia 

tarkempien mitoituskriteerien ja rakenteiden toteutuksen osalta. Kyseinen ehdotettu 

menetelmä on johdettu kirjahyllyrunkoisen rakennuksen pohjalta, joten sen soveltu-

vuutta muille runkotyypeille tulisi tutkia. 

Nykyiset standardit eivät ota mitään kantaa vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien dy-

naamisten vaikutusten osalta. Sidevoimamenettely on staattisen laskennan pohjalta 

johdettu yksinkertainen menetelmä pienten ja keskisuurten riskien rakennuksille, missä 

dynaamisia vaikutuksia ei oteta huomioon. Tämän perusteella dynaamisten vaikutusten 

osalta yhtenä jakona voisi olla esimerkiksi, että seuraamusluokissa CC2 ja CC3a vaih-

toehtoisten kuormansiirtoreittien mitoituksessa ei tarvitse ottaa huomioon dynaamisia 

vaikutuksia ja seuraamusluokassa CC3b dynaamiset vaikutukset otetaan huomioon. 

Kyseinen tulkinta olisi tällöin linjassa sidevoimamenettelyn teoriataustan kanssa, ja dy-

naamisten vaikutusten huomioonottaminen olisi ilmoitettu yksiselitteisesti. Nykyisessä 

standardissa dynaamisten vaikutusten huomioiminen on jätetty puhtaasti suunnittelijan 

valinnaksi, minkä vuoksi rakennusten varmuus vaurionsietokyvyn osalta vaihtelee. 
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Hollannissa on vanhojen rakennusten tarkastelun osalta käytössä pienemmät var-

muusluvut. Kyseinen päätös perustuu siihen, että rakennus on jo ollut pystyssä monta 

kymmentä vuotta ja kyseisellä päätöksellä voidaan välttää vanhojen rakennuksien tur-

haa purkamista. [114] Tulevaisuuden osalta vanhojen rakennusten varmuuden tutkinta 

olisi järkevää suorittaa myös Suomessa. Tällä voitaisiin välttää vanhojen rakennuksien 

turhaa purkua, joka johtuu uusille rakennuksille tarkoitetuista varmuuksista. Tulevaisuu-

dessa tuulikuormat varmasti kasvavat ilmastonmuutoksen vuoksi, mutta rakennukset 

ovat jo tällä hetkellä seisoneet samoilla sijoilla monta kymmentä vuotta. Toki viereen on 

rakentunut ja tulee rakentumaan uusia rakennuksia, jotka muuttavat rakennukseen 

kohdistuvaa tuulikuormitusta. Rakennuksien osalta Suomessa ei ole todettu yhtään 

asuinkerrostalon sortumaa, mikä olisi aiheutunut liian suurista tuulikuormista. Täten 

voidaan todeta, että nykyisistä tuulikuormista aiheutuvan sortuman todennäköisyys on 

erittäin pieni.  
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7. YHTEENVETO 

Eurokoodissa on kaksi päämenetelmää vaurionsietokyvyn osoittamiseksi, sidevoima-

menettely ja vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien menetelmä. Sidevoimamenettely on 

tarkoitettu pienten ja keskisuurten seuraamusten, eli Suomessa maksimissaan 15-ker-

roksisten asuinkerrostalojen pääasialliseksi vaurionsietokyvyn menetelmäksi. Sidevoi-

mamenettely perustuu taustalla oleviin staattisiin mekanismeihin, missä liitoksien sit-

keys oletetaan olevan riittävä ilman tarkempaa tarkistelua. Todellisten rakenteiden 

osalta sidevoimamenettelyn taustalla olevien mekanismien liitosten sitkeysvaatimukset 

eivät useimmiten täyty ainakaan laskennallisesti. Tämän vuoksi USA:n vaurionsietoky-

vyn ohjeistuksessa sidevoimamenettelyä saa käyttää vain, mikäli liitoksien sitkeysvaati-

mukset täyttyvät, ja Ruotsissa sidevoimamenettelyssä on pakollista käyttää C-sitkeys-

luokan teräksiä. Kyseinen sitkeysvaatimus löytyy myös Suomen kansallisen liitteen 

tekstiosiosta, mutta tarkastelua ei ole ohjeistettu mitenkään. 

Suomessa sidevoimamenettelyn taustamekanismiksi on valittu seinämäisen rungon 

pohjalta johdettu mekanismi, jota on käytetty Britanniassa jo Ronan Pointin jälkeen. 

Suomessa kyseisiä seinärunkojen pohjalta johdettuja kaavoja tulee käyttää myös pilari-

palkkirunkoisen rakennuksen osalta. SFS-EN 1991-1-7 on valinnut betoni- ja teräsrun-

koisten rakennusten osalta sidevoimamenettelyn taustamekanismiksi pilari-palkkirun-

gon pohjalta johdetun mekanismin. Molemmat mekanismit ovat hyviä kyseisten runko-

tyyppien osalta, mutta antavat todella huonoja tuloksia niin sanotusti väärien runkojen 

kanssa. Tämän vuoksi sidevoimamenettelyn osalta tulevaisuudessa pitäisi tarkemmin 

erotella eri runkotyyppien mekanismit ja valita käytettävä kaava runkotyypin mukaan. 

Sama kaava jokaiselle runkotyypille johtaa aina jossakin kohtaa vääriin tuloksiin. Li-

säksi Suomessa sidevoimamenettelyssä on epäjohdonmukaisuuksia. Esimerkiksi onte-

lolaataston vaadittu sidevoima voi joissakin tapauksissa olla suurempi, kuin reunasei-

nän sidontavoima. Tämä johtaa tilanteeseen, missä ontelolaataston siteet eivät ankku-

roidu reunaseinällä, eli kyseisen sidonnan osalta rikotaan SFS-EN 1991-1-7 perus-

ideaa siteiden jatkuvuudesta. 

Vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien menetelmän osalta ei ole tarkkaa rajaa, joka mää-

rittäisi milloin dynaamiset vaikutukset tulisi ottaa huomioon ja milloin ei. Nykyisellään 

kyseinen asia on suunnittelijan vastuulla, mikä johtaa vaurionsietokyvyn osalta vaihte-

levaan varmuustasoon. Tämän diplomityön pohjalta on johdettu ehdotus dynaamisten 

vaikutusten huomioimisesta vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien osalta; Dynaamiset 

vaikutukset otettaisiin huomioon vain seuraamusluokassa CC3b. Tämä olisi linjassa 
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seuraamusluokkien CC2 ja CC3a päämenetelmän, eli sidevoimamenettelyn taustateo-

rioiden osalta, sillä sidevoimamenettelyn kaavat on johdettu staattisesta laskennasta 

ilman kuorman dynaamisia vaikutuksia.  

Yksi varteenotettava keino dynaamisten vaikutusten huomioimiseksi on Izzuddinin et 

al. [62] kehittämä pseudostaattinen vaste. Kyseisessä menetelmässä suoritetaan nu-

meerisella laskennalla pushover-analyysi ja dynaaminen vaste saadaan siirtymä-voi-

makuvaajan integraalista kaavan (16) avulla. Menetelmän tarkempi tausta on esitetty 

kappaleessa 3.5.3. Kappaleen 5.2 esimerkkilaskennan osalta pseudostaattinen vaste 

oli kyseisten mekanismien osalta 5 % sisällä dynaamisen laskennan vasteesta. Kyseis-

ten rakenteiden osalta dynaamiseksi korotuskertoimeksi saatiin maksimissaan 1,2, 

mikä on merkittävästi pienempi kuin UFC 4-023-03 [55, s. 45, 52] perusarvo 2,0. Kap-

paleessa 5.2 pseudostaattisen vasteen laskentaan on yhdistetty Engströmin väitös-

työssä [42] esitelty elementtirunkoisen rakennuksen liitosaukeamisen laskenta. Lii-

tosaukeamisen tarkempi määritys on esitetty kappaleessa 3.7. Engströmin liitosaukea-

minen on esitelty myös FIB:n kirjassa [21]. 

Ontelolaattasauman ankkuroinnin osalta on esitetty eriäviä ohjeita eri lähteissä. Suu-

rien teräsmäärien ankkuroinnista ontelolaattasaumaan ei ole kirjallisuudessa esitetty 

testejä. Betoninormikortti 23:n [23] ontelolaatan sauman plastisen leikkauskestävyyden 

kautta laskettu ankkurointikestävyys antaa todella pitkiä ankkurointipituuksia suhteessa 

muihin laskentatapoihin. Kokonaisuudessaan ontelolaattasaumaan tapahtuvan ankku-

roinnin osalta tulisi suorittaa lisätutkimuksia ja määrittää yhtenäiset suunnitteluohjeet, 

jotka ottaisivat huomioon ontelolaataston sauman ja itse ontelolaatan ankkurointikyvyn. 

Tällä hetkellä eri suunnitteluohjeiden laskentakaavat tutkivat aina yhtä tiettyä asiaa, 

mutta yksikään ei määritä kokonaisuuden toimimista. 

Olemassa olevien rakennusten vaurionsietokyvyn varmistamista ei ole vaadittu suo-

raan nykyisessä maankäyttö- ja rakennuslaissa tai eurokoodissa. Mikäli vaurionsietoky-

vyn varmuuden osalta tavoitellaan olemassa olevalta rakennukselta samaa luotetta-

vuustasoa kuin uusien rakennusten osalta, niin olemassa olevien kirjahyllyrunkoisten 

rakennusten sidonnat eivät ole riittäviä edes sidevoimamenettelyn vaatimuksille. To-

dennäköisimmät määrittelemättömästä syystä aiheutuvat onnettomuustilanteet ovat kir-

jahyllyrungon osalta perustusten painuminen ja erinäiset työ-, käyttö-, huolto- ja suun-

nitteluvirheet. Onko täten kirjahyllyrunkojen osalta perusteltua käyttää uusien raken-

nuksien luotettavuustasoa? Rakennukset ovat kuitenkin pääasiassa pysyneet alkupe-

räisillä kuormilla pystyssä jo kymmeniä vuosia. Olemassa oleva runko tulee joka ta-

pauksessa mitoittaa uusilla kasvaneilla kuormilla murto- ja käyttörajatilassa, jolloin ky-

seisten tilanteiden varmuus saadaan riittävälle tasolle. Kirjahyllyrunkoisten rakennusten 
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vaurionsietokyvyn osoittamiseksi on tässä diplomityössä ehdotettu seuraavaa menetel-

mää (tarkemmat perustelut on esitetty kappaleessa 6.4):  

Olemassa olevan kirjahyllyrunkoisen asuinkerrostalon onnettomuustilanteet kartoite-

taan riskiarvion avulla ja onnettomuustilanteet jaetaan ennakoitavissa oleviin ja enna-

koimattomiin. Ennakoitavissa olevien onnettomuustilanteiden osalta mitoitus toteutettai-

siin normaalin murtorajatilan mitoituksen mukaisesti tai kyseiset onnettomuustilanteet 

estettäisiin muiden keinojen avulla. Ennakoimattomien tilanteiden osalta voitaisiin erot-

taa kaksi tapausta, ensimmäisessä vaurio oletetaan sijaitsevan korotuskerroksen run-

gossa ja toisessa olemassa olevassa rungossa.  

Ensimmäisessä tapauksessa, eli korotuskerroksessa tapahtuvan vaurion osalta, koro-

tuskerroksen rungon tulisi täyttää eurokoodin vaurionsietokyvyn vaatimukset rakennuk-

sen seuraamusluokan mukaisesti. Toisessa tapauksessa, eli olemassa olevassa run-

gossa sijaitsevan vaurion osalta, vaurionsietokyvyn varmistamisen menetelmä kirjahyl-

lyrungon korotusrakentamisen osalta voisi olla seuraavan luettelon mukainen: 

- Olemassa olevan kirjahyllyrungon sidonnat tulee olla toteutettu alkuperäisen 

suunnitteluajankohdan vallitsevilla rakennusmääräyksillä. Minimissään elemen-

tit tulee olla sidottuina toisiinsa. Tämän toimenpiteen tarpeellisuus tulisi varmen-

taa jatkotutkimuksilla. 

- Korotuskerroksen runko suunnitellaan siirtämään uudet kuormitukset pois olete-

tulta vaurioituneelta alueelta. Näin mahdollistetaan olemassa olevan rungon 

vaurionsietokyvyn varmuuden säilyminen lähes ennallaan, koska olemassa ole-

viin sideteräksiin ei tuoda uusia kuormia. Tarkempi mitoituskriteeri ja toimenpi-

teen toteutettavuus vaatii jatkotutkimuksia. 

- Olemassa olevan kirjahyllyrungon kestävyys ja stabiilius tarkistetaan onnetto-

muusmitoitustilanteessa korotuskerroksien kasvaneiden kuormitusten osalta. 

Tarkistuksessa voidaan ottaa tarvittaessa huomioon dynaamiset vaikutukset. 

- Olemassa olevan rungon vaurionsietokyvyn varmuus on riittävä korotusrakenta-

misen osalta, mikäli yllä olevat kohdat toteutuvat. 

Kyseinen menetelmä vaatii vielä jatkotutkimuksia, jotta tarkemmat mitoitusperusteet 

voidaan määrittää ja menetelmän toimivuus muiden runkorakenteiden osalta voidaan 

varmistaa. 

Adam et al. mainitsevat katsauksessaan [20], että betonielementtirakentamisen osalta 

tutkimusta on vielä paljon tekemättä. Kyseinen väite on todistettu myös tämän diplomi-

työn osalta. Kaikki diplomityössä esiintyneet jatkotutkimusaiheet ovat listattuna alla: 
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- Suurien teräsmäärien ankkurointikapasiteetti ontelolaattasaumoissa. Suurin osa 

ontelolaataston saumojen ankkurointikokeista on suoritettu yksittäisillä teräk-

sillä, eikä suurien teräsmäärien ankkurointia saumaan ole tutkittu riittävästi. 

Ankkurointivoiman siirtymistä ontelolaatan jännepunoksille tulisi myös varmistaa 

kokeiden avulla. Ontelolaattasaumaan tapahtuvan ankkuroinnin osalta olisi tar-

vetta kokonaisvaltaiselle suunnitteluohjeelle, joka ottaisi myös ontelolaatan ka-

pasiteetin huomioon. Lisäksi ontelolaattasauman ankkuroinnin toimivuudesta 

dynaamisen kuormituksen alaisuudessa ei ole suoritettu testejä. 

- Pseudostaattisen kestävyyden ja liitosaukeamisen kaavan todistus suuren mit-

takaavan kokeiden avulla. Engström on kyllä suorittanut liitosaukeamisen osalta 

yksittäisten rakenneosien testejä, mutta suuren mittakaavan testit puuttuvat. 

Pseudostaattisen kestävyyden osalta menetelmän toimivuus on osoitettu pää-

asiassa teräsrakenteisten pilari-palkkirunkoisten rakennuksien osalta, joten ky-

seiset tutkimukset tulisi suorittaa myös teräsbetonisten seinärunkoisten raken-

nuksien osalta. 

- Sideterästen tartuntojen poiston vaikutus sauman aukeamiseen ja tätä kautta 

rakenteen dynaamiseen kestävyyteen onnettomuusmitoitustilanteessa uusien 

rakennusten osalta. Sideteräksen plastisoitumisen matkalla on suora vaikutus 

elementtirakenteiden liitosaukeamiseen, joten tartuntojen poistolla voitaisiin 

saada todella hyödyllisiä vaikutuksia vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien 

osalta. 

- Ontelolaataston toiminnan mallintaminen dynaamisen kuormituksen alaisuu-

dessa numeerista laskentaa varten. Voidaanko ontelolaatasto olettaa toimivan 

yhtenä kenttänä, vai pitäisikö yksittäiset ontelolaatat mallintaa erillisinä? Miten 

ontelolaataston geometrinen ortotrooppisuus tulisi mallintaa? Yksi varteenotet-

tava mallinnustapa olisi määrittää lineaarisia jousia yksittäisten ontelolaattojen 

väliin, jolloin liitoksen aukeaminen olisi mahdollista mallintaa. 

- Ontelolaataston palkkivaikutuksen suuruuden selvitys ja mallinnus numeeri-

sessa laskennassa. Engströmin mukaan ontelolaatastolla palkkivaikutus on ver-

rattain pieni, mutta tämä oletus olisi hyvä varmistaa numeerisella laskennalla. 

Varsinkin nurkan mekanismin osalta ontelolaatan palkkivaikutuksella voisi olla 

ainakin pieni vaikutus kuormankantokykyyn. 

- Olemassa olevan rakennuksen riittävä varmuustaso saneerauksessa huomioi-

den kustannusvaikutukset ja materiaalien saatavuudet. Esimerkiksi Hollannissa 
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vanhojen rakennusten varmuuden vaatimusta on pienennetty, jotta rakennusten 

purkamiselta voitaisiin välttyä. 

- Korotusrakentamisen kuormansiirtokyvyn rakennetekniikka. Millä menetelmillä 

korotuskerroksen runko olisi kustannustehokas ja mahdollistaisi kuorman siirty-

misen onnettomuustilanteessa ehjille rakenteille. 

- Tämän diplomityön kappaleessa 6.4 ehdotetun korotusrakentamisen vaurion-

sietokyvyn todistamisen menetelmän jatkokehitys. Kyseisestä menetelmästä 

täytyisi tutkia ainakin menetelmän riskiä, soveltuvuutta muihin runkotyyppeihin 

ja korotuskerroksen kuormansiirtoreittien toteuttamisen mahdollisuutta. Lisäksi 

korotuskerroksen rungon tarkemmat mitoituskriteerit tulisi määrittää. 

- Olemassa olevan rakennuksen osalta muiden tehokkaiden menetelmien hyö-

dyntäminen vaurionsietokyvyn parannuksessa, esimerkiksi sortuma-alueen ra-

jaus tai kulkemisen rajoittaminen. 

Suomessa puretaan vuosittain monta BES-elementtitaloa varsinkin Tampereella. Ky-

seisten jo purkupäätöksen saaneiden rakennusten osalta voisi olla hyödyllistä testata 

vanhojen ohjeiden mukaan toteutettujen sideterästen toimivuutta suhteettoman suuren 

sortuman estämisessä. Kyseisten kokeiden avulla voitaisiin saada selvitettyä, kuinka 

hyvin tässä diplomityössä esitelty pseudostaattisen vasteen laskenta vastaa todellisen 

elementtitalon kykyä vastustaa suhteettoman suurta sortumaa.  
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