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Asuinkerrostaloon rakennettaessa uusia lisäkerroksia sen jo olemassa oleviin rakenteisiin 
muodostuu uusia kuormituksia. Erityisesti rakennuksen alimmissa kerroksissa sijaitsevien raken-
teiden toiminnasta on varmistuttava kuorman lisääntyessä, jotta esimerkiksi yhden kantavan ra-
kenneosan vaurioituessa jatkuvaa sortumaa ei pääse tapahtumaan. Tässä työssä keskityttiin ra-
kenneosien pystykuorman lisäykseen, mutta todellisuudessa rakennuksen tuulikuorman lisäys ja 
koko stabiilius on tarkastettava. Rakennuksen perustusten toiminnan tutkiminen kuorman lisäyk-
sen jälkeen jätettiin työn ulkopuolelle. 

Jatkuvalla sortumalla tarkoitetaan tilannetta, jossa merkittävä osa rakennuksesta sortuu. Sa-
malla sortumasta voi aiheutua koko rakennuksen stabiiliuden menetys. Jatkuva sortuma saa al-
kunsa paikallisesta vauriosta, jonka syynä voi olla esimerkiksi ajoneuvon törmäys. Paikallisen 
vaurion laajuuden rajoittamiseen ja vaurionsietokyvyn parantamiseen ensisijaisena menetelmänä 
rakennuksissa käytetään sidevoimamenetelmää, jonka ideana on parantaa rakenteiden sitkeyttä 
ja yhteistoimintaa onnettomuustilanteessa lisäämällä erityisesti rakenteiden välisiin liitoksiin ve-
tovoimaa kestäviä raudoitteita. Vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien menetelmässä rakennuk-
sesta poistetaan jokin kantava rakenneosa, kuten pilari tai palkki. Ympärillä olevien rakenteiden 
on kyettävä tällaisessa tilanteessa muodostamaan kuormille uusi reitti perustuksiin asti jatkuvan 
sortuman estämiseksi. Viimeiseksi rakenneosa voidaan mitoittaa avainasemassa olevana, jolloin 
rakenteen ehjänä säilymisen todennäköisyys onnettomuustilanteessa kasvaa. Rakenneosan mi-
toittaminen avainasemassa parantaa yleisesti koko rakennuksen vaurionsietokykyä, mutta talou-
dellisista ja käytännön syistä kaikkia rakenneosia ei tule mitoittaa avainasemassa olevina.  

Eurokoodin kansallinen liite edellyttää seuraamusluokan CC3b rakennuksille suoritettavaksi 
riskinarvioinnin, jossa tulee huomioida sekä ennakoivissa, että ennakoimattomissa olevat vaara-
tilanteet. Riskinarvioinnin tavoitteena on selvittää riskirakenteiden sijainti sekä toimenpiteet, joilla 
riskiä voidaan alentaa. Mikäli todetaan, että riski vaurioille on hyväksyttyä riskitasoa suurempi, on 
riskiä pienentäviin toimenpiteisiin ryhdyttävä.  

Rakenteiden vahvistamista edeltää niiden kuntotutkimus, jonka tavoitteena on selvittää raken-
teiden nykyinen kunto ja olemassa olevat vauriot. Vahvistamisella pyritään kasvattamaan raken-
teen kuormankantokykyä silloin, kun rakenteeseen kohdistuvan kuorman voidaan odottaa kasva-
van. Vahvistamismenetelmän valintaan vaikuttavat esimerkiksi työskentelytilan asettamat rajoit-
teet ja vahvistuksen vaikutukset muihin rakenteisiin. Teräsbetonirakenteissa tyypillinen ratkaisu 
on lisätä rakenteen poikkipinta-alaa mantteloimalla rakenne, sillä esimerkiksi rakenteen betonin 
lujuuden kasvattaminen lujemmalla betonilla on usein mahdotonta.  

Vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien analyysiin on olemassa monia menetelmiä, mutta tyypil-
linen jako tapahtuu niiden jakaminen lineaarisiin ja epälineaarisiin, sekä staattisiin ja dynaamisiin 
menetelmiin. Epälineaarisissa menetelmissä rakenteen materiaalin toiminta on asetettu epäline-
aariseksi, jolloin rakenteen toiminta muuttuu sen saavutettua oman myötölujuutensa. Staattisissa 
menetelmissä rakenneosan poistosta seuraavia dynaamisia liikehdintöjä jäljitellään kasvatta-
malla kuormia erikseen määritetyllä kertoimella. Dynaamiset menetelmät taas ottavat suoraan 
huomioon tällaiset dynaamiset liikehdinnät. Tästä syystä dynaamiset menetelmät tuottavat tar-
kempia tuloksia, mutta ovat myös työläämpiä ja vaativampia toteuttaa. 
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New loads are applied to existing structures when additional floors are built to a multi-storey 

building. Especially the proper working of structures located in the lowest floors of the building 
must be ensured so progressive collapse cannot take place after one supporting structure is dam-
aged. In this thesis the main focus was on the vertical load increase but in reality the whole build-
ings wind load and stability must be checked. The working of the building’s foundation was also 
left out of this thesis. 

Progressive collapse is a situation where significant part of the building collapses. At the same 
time the loss of stability of the entire building may occur. Progressive collapse begins from a local 
damage which can be caused by an impact of a vehicle for example. The main method for limiting 
the area of local damage and improving the robustness of the building is the tying force method. 
The idea of the method is to improve the ductility and united operation of the structures by adding 
tension reinforcement to the structure joints. In the alternative load path method a supporting 
structure, such as a column or a beam, is removed from the building. The surrounding structures 
must be able to create a new path for the redistributed loads all the way to the footing of the 
building so the progressive collapse would not happen. The last option is to design the structure 
as a key element which improves the likelihood of the structure staying intact in a hazard event. 
Designing the structure as a key element improves the robustness of the entire building but for 
economical and practical reasons all structures should not be designed as key elements. 

Eurocode’s National Annex demands the executing of a risk assessment for buildings in con-
sequence class CC3b, which must consider both defined and undefined hazards. The aim of the 
risk assessment is to find out the location of risky structures and the actions that the risk can be 
lowered with. If the risk for local damages is greater than the allowed level of risk, actions to lower 
the risk must be taken. 

Inspection the current condition of the structures is done before strengthening any structures. 
The aim of the inspection is to examine the structures and locate all the damages that have al-
ready happened. The aim of strengthening is to improve the carrying capacity of the structures in 
a situation where loads are expected to increase. The selection of a proper strengthening method 
is affected by the limits set by the working space and effects to the surrounding structures for 
example. For reinforced concrete structures a typical solution is to increase the cross-section area 
by creating a concrete jacket because improving the strength of the existing concrete is usually 
impossible.  

There are many different procedures for the alternative load path analysis but typical division 
is to divide them to linear and nonlinear and to static and dynamic methods. In nonlinear methods 
the material model is set to work as nonlinear so the operation of the structure changes when the 
yield strength is reached. In static procedures the dynamic effects resulted from the removal of a 
supporting element are imitated by a dynamic load factor. The dynamic procedures take these 
dynamic effects into account in the analysis itself. For this reason the dynamic procedures lead 
to more accurate results but are also arduous and challenging to execute. 

 
 
Keywords: progressive collapse, rehabilitation, hazard event, strengthening, alternative load 
path 
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1. JOHDANTO 

1.1 Tausta 

Korotusrakentaminen on kasvava ilmiö, jolla pyritään täydentämään olemassa olevaa 

kaupunkia. Laajempana käsitteenä voidaan käyttää täydennysrakentamista. Täyden-

nysrakentamiselle on myös selkeä tarve; esimerkiksi Tampereen asukasluvun arvellaan 

olevan yli 250 000 asukasta vuoteen 2030 mennessä. Täydennysrakentamiseen laske-

taan mukaan erimerkiksi uusien kerrostalojen rakentaminen, rakennusten laajentaminen 

pysty- sekä vaakasuunnassa, että uudet pysäköintitalot. (Tampereen kaupunki 2018)  

Tässä diplomityössä keskitytään vanhojen kerrostalojen laajentamiseen pystysuun-

nassa lisäkerroksilla. Erityisesti huomio kiinnitetään korotustilanteeseen, jossa uusia ker-

roksia tulee jo ennalta korkeaan rakennukseen 2–3 kappaletta lisää. Kerrosten lukumää-

rän noustessa yli kahdeksan rakennuksen seuraamusluokka nousee luokkaan CC3. 

Tyypillisesti korotusrakentamisen kohteet sijoittuvat seuraamusluokkaan CC3a edellä 

esitetyn kerroslukumäärään liittyvän ehdon täyttyessä. Erityisen vaativan korotusraken-

tamisen kohteen ollessa kyseessä voidaan päätyä alaluokkaan CC3b. Seuraamusluo-

kan CC3 rakennuksille eurokoodi ja sen kansallinen liite asettavat erilaisia rajoitteita ja 

seikkoja tarkistettavaksi. 

Olennainen, erityishuomiota vaativa seikka korotusrakentamisessa on rakennuksen vau-

rionsietokyky onnettomuustilanteessa, sillä lisäkerrosten myötä vanhoille rakenteille tu-

lee uusia kuormia. Tärkeä huomio on, että onnettomuustilanteen tarkastelu on vain yksi 

tarkastelu niiden kuormitustapausten joukossa, jotka rakennukselle on muutenkin teh-

tävä. Muiden kuormitustapausten edellyttämien hyödyntäminen onnettomuustilanteen 

tarkastelussa on kuinkin sallittua ja suositeltua. (RIL 201-4-2017, s. 18).  Lisäksi esimer-

kiksi olemassa olevien kantavien rakenteiden lujuusominaisuuksista ei aina ole varmaa 

tietoa. Uusien kerrosten myötä luonnollisesti myös rakennuksen tuulikuormitus kasvaa, 

jolloin koko rakennuksen stabiliteetista on saatava riittävä varmuus. Kansanomaisemmin 

vaurionsietokyvyn varmistamisen sijasta voidaan puhua jatkuvan sortuman estämisestä.  
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1.2 Työn tavoitteet 

Diplomityön tavoitteena on selvittää, mitä seikkoja on huomioitava asuinkerrostalon vau-

rionsietokykyyn liittyen korotusrakentamisessa, sillä lisäkerrosten myötä onnettomuusti-

lan tarkastelujen merkitys suunnittelussa kasvaa. Tavoitteena on myös esitellä perusrat-

kaisuja vaurionsietokyvyn parantamiseen rakenteellisten ratkaisujen keinoilla. Seuraa-

musluokan CC3b korotusprojekteja varten työssä esitellään eurokoodin edellyttämän ris-

kinarvioinnin kulku. Käytännössä korotusrakentamiset asuinkerrostalojen osalta ovat 

kuitenkin tähän mennessä sijoittuneet pääasiassa seuraamusluokkaan CC3a.  

Työn teoriaosuuden jälkeen tavoitteena on tutkia tyypillisen asuinkerrostalon vaurion-

sietokykyä FEM-mallin kautta. Vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien analyysi toteutetaan 

epälineaarisella staattisella menetelmällä, jonka toteutukseen käytetään yhdysvaltalaisia 

ohjeistuksia yhdessä eurokoodin mukaisen onnettomuustilanteen kuormitusyhdistelmän 

kanssa. Analyysissä rakennuksesta poistetaan reuna-alueen pilari. Kuormien uudelleen 

jakautuessa ollaan kiinnostuttu siitä, kykenevätkö poistetun pilarin alueella sijaitsevat 

paikallavalulaatta, -palkit ja -pilarit vastaanottamaan muodonmuutoksista syntyviä rasi-

tuksia ja siirtämään kuormia niin, että jatkuvaa sortumaa ei pääse tapahtumaan. 

1.3 Työn rajaukset 

Työn teoriaosa on rajattu teräsbetonirakenteisiin monikerroksisiin asuinkerrostaloihin, 

joihin rakennetaan uusia kerroksia. Puu- ja teräsrakenteet sekä hallimaiset rakennukset 

on jätetty työn ulkopuolelle, koska niiden käyttäytyminen jatkuvan sortuman ja paikallisen 

vaurion aikana eroavat merkittävästi. Täten myös esimerkiksi rakenteiden vahvistami-

sessa ollaan kiinnostuttu vain niistä toimenpiteistä, joilla voidaan vahvistaa nimenomaan 

teräsbetonirakenteita. Työssä oletetaan, että korotusrakentamisen yhteydessä raken-

nuksen paloluokka ei muutu. 

Työn laskennallinen osio koskee teräsbetonirakenteista asuinkerrostaloa, jonka kanta-

vat rakenteet on rakennettu paikallavalettuina. Erityishuomio on kiinnitetty paikallavale-

tun laatan ja palkin yhteistoimintaan ja kuormansiirtokykyyn onnettomuustilanteessa. 

Kuormitustilanteiden osalta laskenta on tehty yhdysvaltalaisohjeistusta soveltaen, johon 

yhdistetään eurokoodin mukainen onnettomuustilanteen kuormitusyhdistelmä. Tulosten 

tarkastelu on rajattu poistetun pilarin alueella sijaitseviin palkkeihin, paikallavalulaattaan 

sekä teräsbetonipilareihin. Rakennuksen perustusten toiminnan tutkiminen kuormien uu-

delleen jakautuessa ei kuulu tämän työn tarkasteluihin. 
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1.4 Työn rakenne 

Diplomityön toisessa luvussa käydään läpi jatkuvaan sortumaan liittyviä olennaisia kä-

sitteitä ja paikallisen vaurion sallittuja rajoja. Rakennusten erilaisten sortumatyyppien 

osalta esitellään kaikista yleisimmät sortumatyypit. Onnettomuustilanteen eurokoodin 

mukaisten seuraamusluokkien esittelyn jälkeen käydään läpi yleisimpiä toimintaperiaat-

teita rakennuksen vaurionsietokyvyn varmistamiseksi. Lopuksi käydään lyhyesti läpi on-

nettomuusrajatilan kuormitusyhdistelmät eurokoodin ohjeistuksen mukaan. 

Työn kolmannessa luvussa esitellään riskinarvioinnin kulku. Järjestelmällisen riskinarvi-

ointi vaaditaan eurokoodin mukaan silloin, kun rakennuksen seuraamusluokka on CC3b. 

Neljännessä luvussa käsitellään olemassa olevien teräsbetonirakenteiden kunnon arvi-

ointia ja käytettävän vahvistusmenetelmän valintaan vaikuttavia tekijöitä. Tämän jälkeen 

käydään läpi vahvistusperiaatteita eri uhkien varalle, jotka voidaan jakaa ennakoitavissa 

oleviin ja ennakoimattomissa oleviin uhkiin. Lisäksi käydään läpi niitä rajoitteita, joita ole-

massa olevat rakenteet asettavat vahvistusmenetelmille esimerkiksi vahvistettavan ra-

kenteen geometriaominaisuuksien kautta. Lopuksi esitellään perinteisimpiä ja vaihtoeh-

toisia vahvistustapoja soveltuvilta osin.  

Viidennessä luvussa käydään läpi materiaalin epälineaarista toimintaa ja vaihtoehtoisten 

kuormansiirtoreittien analyysimenetelmiä, jotka voidaan jakaa staattisiin ja dynaamisiin 

menetelmiin ja edelleen lineaarisiin ja epälineaarisiin menetelmiin. Menetelmistä ensiksi 

käydään läpi staattiset menetelmät, joissa onnettomuustilanteen dynaamiset ominaisuu-

det otetaan huomioon kasvattamalla kuormia erikseen määritettävällä kertoimella. Dy-

naamiset menetelmät taas kykenevät huomioimaan dynaamiset rasituksen suoraan itse 

laskennassa, mutta vaativat suunnittelijalta enemmän aikaa ja asiantuntemusta. Lisäksi 

vaatimukset käytettävälle laskentaohjelmistolle nousevat käytettävän analyysimenetel-

män muuttuessa tarkemmaksi. 

Kuudennessa luvussa toteutetaan vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien analyysi raken-

nukseen, johon on rakennettu uusia lisäkerroksia. Lisäkerrosten myötä rakennuksen 

seuraamusluokka on noussut seuraamusluokkaan CC3a. Vaihtoehtoisten kuormansiir-

toreittien analyysi tehdään yhdysvaltalaisia ohjeistuksia soveltaen epälineaarisella staat-

tisella menetelmällä. 

1.5 Tutkimusmenetelmä 

Diplomityö on toteutettu pääasiassa kirjallisuustutkimuksena. Jatkuvasta sortumasta, 

vaurionsietokyvyn parantamisesta ja riskinarvioinnista löytyy tietoa hyvin esimerkiksi eu-

rokoodistandardeista, Suomen Rakennusinsinöörien Liitto RIL:n sekä Betoniyhdistyksen 
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julkaisuista. Työn laskentaosiossa sovelletaan yhdysvaltalaislähteiden tarjoamia ohjeita 

vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien analyyseille, sillä eurokoodi ei vielä tunne näitä me-

netelmiä muuten, kuin lyhyen esittelyn tasolla. 
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2. JATKUVA SORTUMA 

2.1 Jatkuva sortuma ja paikallinen vaurio 

Jatkuvalla sortumalla tarkoitetaan tilannetta, jossa merkittävä osa rakennuksesta tai 

koko rakennus sortuu, ja josta seuraa huomattavan suuri vaara henkilö- ja materiaaliva-

hingoille. Samalla koko rakenteen stabiilius voi vaarantua. Tällainen sortuma saa al-

kunsa paikallisesta vauriosta, jolla tarkoitetaan onnettomuuskuorman aikaansaamaa yk-

sittäisen rakenteen vaurioitumisesta aiheutuvaa alkusortumaa. Sortuman syynä voi olla 

esimerkiksi:  

- yläpuolisen elementin putoaminen, kun sen alta häviää tuki äkillisesti, 

- räjähdyksen aiheuttama paineaalto, 

- ajoneuvojen törmäystilanteet, 

- rakennuksen perustusten painumat, 

- poikkeuksellisen ankara tulipalo tai 

- suunnittelukuormia suuremmat kuormat. (Suomen Betoniyhdistys, 2012, s. 2) 

Suomen kansallinen liite (SFS-EN 1991 NA, 2019, s. 36) esittää monikerroksiselle ra-

kennukselle paikallisen vaurioitumisen sallitun rajan. Paikallisen vaurioitumisen laajuus 

saa yhdessä kerroksessa olla enintään 15 prosenttia tämän kerroksen lattiapinta-alasta, 

mutta enintään 100 m2 kerrosta kohti. Vaurio saa tapahtua samanaikaisesti kahdessa 

päällekkäisessä kerroksessa. Kansallinen liite esittää sallittujen vaurioiden laajuuden 

myös hallimaisille rakennuksille, mutta niitä ei käsitellä tässä diplomityössä.  
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Kuva 1. Paikallisen vaurion sallittu laajuus monikerroksisessa rakennuksessa. 

(SFS-EN 1991 NA, 2019, s. 36). 

Paikallinen vaurio voi helposti johtaa jatkuvaan sortumaan monikerroksisissa rakennuk-

sissa. Paikallista vauriota ei saa suunnittelussa sallia, mikäli sen laajuutta ei voida luo-

tettavasti arvioida. Tällaisessa tilanteessa rakenteiden kestävyys on suunniteltava käyt-

täen menetelmiä, jotka esitellään myöhemmissä luvuissa. (SFS-EN 1991 NA, 2019, s. 

37) 

 

Kuva 2. Onnettomuuskuorman aiheuttamia erilaisia paikallisia vaurioita (Suomen Beto-

niyhdistys, 2012, s. 2). 

Paikallisen vaurion johdosta jokin kantava rakenneosa menettää kantokykynsä mahdol-

lisesti kokonaan, jolloin kuormien on löydettävä uusi reitti perustuksille. Mikäli rakenteilla 

ei ole edellytyksiä muodostaa uusia kuormansiirtoreittejä, voi jatkuva sortuma lähteä 

käyntiin. Tällöin syntyy uusia vaurioita ja mikäli kuormille ei löydetä uutta kulkureittiä, 

sortuma laajenee. Esimerkki jatkuvan sortuman mahdollisesta etenemisestä on esitetty 

kuvassa 3. (RIL 201-4-2017, s. 20) 



7 
 

 

Kuva 3. Esimerkki jatkuvan sortuman prosessista (RIL 201-4-2017, s. 21). 

Yleensä jatkuvan sortuman prosessi ajatellaan äkilliseksi tapahtumasarjaksi. On kuiten-

kin olemassa tilanteita, joissa alkuvaurio on saanut alkunsa alimitoitetussa kohdassa 

normaalitilanteen murtorajatilakuormitusta pienemmän kuormituksen seurauksena, jol-

loin vauriota ei ole heti huomattu, koska jatkuvaa sortumaa ei ole tapahtunut. Kun raken-

teelle annetaan lisäkuormitusta esimerkiksi lumikuorman muodossa, kuormat jakautuvat 

suunnitellusta poikkeavalla tavalla vauriosta johtuen, ja rakenne mahdollisesti sortuu. 

Tällaisessa tilanteessa sortuma on siis tapahtunut pitkän ajan kuluessa rakenteen vau-

rioitumisesta. (RIL 201-4-2017, s. 21) 

Paikallisen vaurion syntymisen todennäköisyyteen voidaan yleensä vaikuttaa, sillä eri-

laiset vauriotyypit ja -mahdollisuudet ovat tyypillisesti tunnettuja. Vaurioiden estäminen 

kokonaan on kuitenkin vaikeaa. Suunnittelijan vastuulla on suunnitella rakenne siten, 

että vauriolle tunnetusti herkkiä rakenneratkaisuja vältetään. Tällaisista riskirakenteista 

löytyy esimerkkejä erilaisista julkaisuista. (RIL 201-4-2017, s. 21) 

Staattiselta rakennemalliltaan määrättyjen ja yksinkertaisten rakenteiden vaurioituminen 

voi johtaa jatkuvaan sortumaan riippuen esimerkiksi siitä, miten liitokset ja tuennat ym-

päröiviin rakenteisiin on toteutettu. Esimerkiksi nivelellisesti päistään tuettu yksiaukkoi-

nen palkki voi aiheuttaa riskin jatkuvalle sortumalle, mikäli sen toinen pääty putoaa tuelta 

onnettomuuskuorman seurauksena. Tällaisesta tapahtumasta löytyy esimerkki taulu-

kosta 4. (RIL 201-4-2017, s. 22) 
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Jatkuvan sortuman tapahtumien ja etenemisen ennustaminen ja estäminen muuttuu 

hankalammaksi, kun staattisesti määrätty rakenne muuttuukin staattisesti määräämättö-

mäksi. Toisaalta rakenteen toimiminen staattisesti määräämättömänä voi toimia jatku-

van sortuman etenemisen kannalta edullisesti. Rakenteessa tapahtunut sisäinen vaurio 

ei välttämättä ole sortumisen kannalta kriittinen tapahtuma, mutta sen sijaan vaurion joh-

tuvat seurannaisvaikutukset voivat aiheuttaa jatkuvan sortuman. (RIL 201-4-2017, s. 22) 

Suunnittelussa tulee huomioida, että paikallinen vaurio voi tapahtua mille vain kantavalle 

rakenteella tai rakenneosalle. Pystyrakenteen, esimerkiksi pilarin tai seinän, kuorman-

kantokyvyn äkillinen häviäminen lukeutuu pahimpiin mahdollisiin vauriotapauksiin, sillä 

tällaisessa tapauksessa rakenteiden omien painojen ja hyötykuormien vieminen kontrol-

loidusti perustuksille uusia reittejä pitkin on erittäin vaikea tehtävä. Seurauksena pysty-

rakenteen poistumisesta voi olla laajuudeltaan hyvin suuri sortuma. (RIL 201-4-2017, s. 

22) 

Onnettomuustilanteessa vaurion riski voi kasvaa, jos rakenteella ei ole vaurionsietoky-

kyä ulkoiselle kuormalle tai siitä seuraaville ennakoimattomille rakenteen sisäisille kuor-

mille. Esimerkiksi teräsbetonirakenteiden ollessa kyseessä kohtalokas onnettomuus-

kuorma voi olla raudoitteita vastaan kohtisuoraan tuleva äkillinen kuorma. (RIL 201-4-

2017, s. 22)  

2.2 Sortumatyypit 

Jatkuvan sortuman käynnistymiseen ja sen etenemiseen alkusortuman tapahduttua on 

monia erilaisia mekanismeja. Erilaisten sortumien erottelu ja jakaminen eri tyyppeihin on 

hyödyllistä, koska erilaisten sortumatyyppien suositellut vastatoimet voivat usein erota 

suurestikin. Suunniteltavan rakennuksen mahdollisten sortumatyyppien tunnistaminen 

helpottaa täten rakennesuunnittelijan työtä. Uwe Starossek (2007) esittää erilaisten sor-

tumien jakamista viiteen tyyppiin. Listauksesta on jätetty pois section-tyyppinen sortuma, 

jota Starossek ei luokittele varsinaiseksi jatkuvan sortuman tyypiksi.  

2.2.1 Pannukakkusortuma 
Pannukakkusortumassa rakenneosa lähtee putoamaan alapuolisen kantavan rakenteen 

menetettyä kantokykynsä. Kappaleen potentiaalienergia muuttuu liike-energiaksi, ja tör-

mäys seuraavaan rakenneosaan ylittää tämän rakenneosan kantokyvyn. Tapahtuma al-

kaa uudelleen ja tuloksena on rakennuksen tai sen osan täydellinen sortuminen. Esi-

merkki pannukakkusortumasta on WTC-tornien romahtaminen Yhdysvalloissa vuonna 

2001. Lentokoneiden törmäyksen seurauksena muutamien kerrosten pystysuuntainen 
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kantokyky katosi lähes kokonaan. Lopulta törmäysalueen kantokyky hävisi kokonaan ja 

seurauksen oli tornien sortuminen.  

2.2.2 Vetoketjusortuma 
Vetoketjusortumassa rakenneosa menettää kantokykynsä, jolloin tapahtuu kuormien uu-

delleenjakautuminen tuhoutuneen rakenteen viereisille rakenteille. Rakenteen äkillinen 

tuhoutuminen aiheuttaa vierekkäisille rakenteille myös dynaamista kuormaa. Mikäli vie-

reisten rakenteiden kapasiteetti ei riitä kantamaan uusia staattisia sekä dynaamisia kuor-

mia, lähtee sortuma etenemään tyypillisesti vaakasuunnassa, esimerkiksi saman kerrok-

sen pilarista toiseen.  

2.2.3 Dominosortuma 
Dominosortuma saa alkunsa, kun rakenneosa lähtee kaatumaan kohti viereistä raken-

neosaa. Kappaleiden törmätessä paikallaan olevaan kappaleeseen kohdistuu staattista 

kuormitusta kaatuvan osasen tukivoimasta, sekä dynaamista kuormitusta sen liike-ener-

giasta. On myös mahdollista, että kaatuva rakenneosa vetää perässään muita raken-

teita. Törmäyksen kohteena ollut rakenneosa lähtee kaatumaan kohti seuraavaa raken-

neosaa ja näin sortuma etenee. Dominosortuma voi tapahtua kuitenkin myös pystysuun-

nassa. 

2.2.4 Epästabiliteetti-tyypin sortuma 
Tässä sortumatyypissä esimerkiksi jokin puristusrasitettuja rakenneosia jäykistävä ra-

kenneosaa menettää toimintakykynsä. Normaalitilassa stabiilit rakenteet muuttuvat 

epästabiileiksi ja esimerkiksi nurjahtavat tai lommahtavat. Tämän sortumatyypin edelli-

sistä tyypeistä erottaa se, että sortuman aiheuttaa kappaleen stabiliteetin menetys, eikä 

kuormien äkillinen kasvaminen.  

2.2.5 Mixed-tyypin sortuma 
Läheskään kaikkia historian aikana tapahtuneita rakennusten sortumia ei voida luokitella 

vain yhdellä sortumatyypillä, vaan usein sortumatapahtumassa on piirteitä useasta sor-

tumatyypistä. Starossek esittää esimerkiksi Murrah Federal Buildingin osittaisen sortu-

misen Oklahoma Cityssä vuonna 1995. Tapahtumassa löydettiin viitteitä sekä pannu-

kakku-, että dominosortumasta. Dominosortumaan viittaava seikka oli vaakasuuntaisten 

voimien syntyminen alkusortuman jälkeen, mikä taas johti pystyrakenteiden kaatumisen 

viereisten rakenteiden päälle. Vaakavoimat saivat alkunsa, kun putoavat rakenneosat 

aiheuttivat jatkuvan raudoituksen kautta vetoa muihin rakenteisiin. Sortuma kuitenkin py-

sähtyi lähestyessään rakennuksen keskipilaria, kun kantavien palkkien yläpinnan rau-

doituksissa esiintyi epäjatkuvuuskohtia. 
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2.3 Onnettomuustilanteen seuraamusluokat eurokoodin mu-
kaan 

(SFS-EN 1990, 2006, s. 136) jakaa rakennukset eri seuraamusluokkiin (CC) rakenteen 

vaurion tai muun vian seuraamuksien suuruuden perusteella. Rakennukset, joissa on-

nettomuuden sattuessa on riskit suuriin vahinkoihin, kuuluu suureen riskiryhmään. 

Taulukko 1. Seuraamusluokkien jaottelu (SFS-EN 1990, 2006, s. 136). 

 

Seuraamusluokkiin voidaan eurokoodin mukaisesti liittää kolme luotettavuusluokkaa: 

RC1, RC2 ja RC3. Luotettavuusluokan perusteella määrittyy kuormituskerroin KFI, jota 

käytetään kuitenkin vain mitoitettaessa rakennetta murtorajatilassa normaalitilanteiden 

kuormitusyhdistelmissä. Täten esimerkiksi seuraamusluokan CC3 rakennuskohteissa 

tulee rakenneanalyysin tuloksissa olla 10 %:n lisävarmuus. Kuormituskerrointa KFI ei 

myöskään sovelleta onnettomuustilanteen kuormitusyhdistelmässä yhdessä onnetto-

muuskuorman Ad kanssa. Kuormituskertoimen KFI arvot eri luotettavuusluokissa on esi-

tetty taulukossa 2. (RIL 201-4-2017, s. 149) 

Taulukko 2. Kuormituskertoimen KFI arvo eri luotettavuusluokissa (SFS-EN 

1990, 2006, s. 138). 

 

Suomen kansallinen liite (SFS-EN 1991 NA, 2019, s. 37–38) jakaa taulukon 1 mukaiset 

seuraamusluokat luokkien CC2 ja CC3 osalta edelleen alaluokkiin a ja b siten, että luo-

kan b rakennuksissa onnettomuuden sattuessa seuraamukset ovat suurempia. Eri ala-

luokat johtavat erilaisiin menetelmiin rakennuksen ja rakenteiden vaurionsietokyvyn var-

mistamisessa. Eri menetelmät ja muut vaaditut toimenpiteet eri seuraamusluokissa on 

esitetty taulukossa 3. Joissain tapauksissa rakenteen osia voidaan käsitellä eri seuraa-

musluokkiin kuuluvina.  
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Se, mihin seuraamusluokkaan rakennus kuuluu, määräytyy hyvin pitkälle rakennuksen 

kerroskorkeuden sekä käyttötarkoituksen mukaan seuraavasti:  

- Seuraamusluokkaan CC1 kuuluvat sellaiset 1- ja 2-kerroksiset rakennukset, 

joissa oleskelee ihmisiä vain tilapäisesti, kuten esimerkiksi varastorakennukset.  

- Seuraamusluokkaan CC2a kuuluvat sellaiset rakennukset, joissa on enintään 

neljä maanpäällistä kerrosta tai joiden korkeus on enintään 16 metriä maanpin-

nasta. Seuraamusluokan CC1 mukaisesti voidaan suunnitella onnettomuusraja-

tilassa sellaiset asuinrakennukset, joissa on korkeintaan kaksi maanpäällistä ker-

rosta. Alaluokkaan CC2a kuuluvat rakennukset kuuluvat melko pienen riskin ryh-

mään. 

- Seuraamusluokkaan CC2b kuuluvat kaikki sellaiset rakennukset ja rakenteet, 

joita ei voida luokitella seuraamusluokkiin CC1, CC2a tai CC3. Seuraamusluokan 

CC2b rakennukset kuuluvat melko suuren riskin ryhmään. 

- Seuraamusluokkaan CC3a kuuluvat 9–15 kerroksiset asuin-, konttori- ja liikera-

kennukset sekä kaikki saman korkuiset, käyttötarkoitukseltaan ja runkoratkaisuil-

taan samantyyppiset rakennukset. Laskettavien kerroksien lukumäärään huomi-

oidaan kellarikerrokset mukaan. 

- Seuraamusluokkaan CC3b kuuluvat kellarikerrokset mukaan luettuna muut yli 8-

kerroksiset rakennukset, konserttisalit, teatterit, urheiluhallit, katsomot ja muut 

sellaiset raskaasti kuormitetut tai suuria jännevälejä sisältävät rakennukset, joihin 

kokoontuu usein suuri määrä ihmisiä. Tähän luokkaan voidaan sijoittaa myös esi-

merkiksi erikoisrakenteita tai muuten erittäin vaativia rakenteita tapauskohtai-

sesti. (SFS-EN 1991 NA, 2019, s. 37–38) 

Monikerroksisissa rakennuksissa rakenteen riittävän vaurionsietokyky varmistetaan en-

sisijaisesti sidejärjestelmillä. Rakenteen vaurionsietokyvyn ja sitkeyden on parannuttava 

samalla, kun mahdollisen vaurion seuraamukset kasvavat. Mikäli todetaan, että sidejär-

jestelmillä ei pystytä takaamaan rakenteen vaurionsietokykyä, on rakenteen toimivuus 

onnettomuustilanteessa varmistettava suunnittelemalla vaihtoehtoiset kuormansiirtorei-

tit. Menetelmän tavoitteena on rajoittaa alkusortuman aiheuttaman paikallisen vaurion 

laajuus alaluvussa 2.1 esitettyyn rajaan. Edelleen, mikäli vaihtoehtoisia kuormansiirto-

reittejä ei löydetä tai menetelmän toteutus johtaisi kohtuuttomiin rakenneratkaisuihin ra-

kenteen teknisen toiminnan kannalta, on rakenne mitoitettava avainasemassa olevana, 

jolloin rakenteen vaurionsietokyky kasvaa merkittävästi. (SFS-EN 1991 NA, 2019, s. 38) 
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Seuraamusluokan CC3b rakennuksille on lisäksi suoritettava järjestelmällinen riskinarvi-

ointi, jolloin huomioidaan sekä ennakoimattomat että ennakoitavissa olevat vaaratilan-

teet. Mikäli riskinarvioinnin perusteella on määritettävissä onnettomuuskuormia, on 

nämä onnettomuuskuormat huomioitava suunnittelutyössä. (SFS-EN 1991 NA, 2019, s. 

38).  

 

Kuva 4. Menettelytavat ennakoimattomissa olevien onnettomuustilanteiden hal-

lintaan seuraamusluokan CC3 monikerrosrakennuksissa (RIL 201-4-2017, s. 38). 

Edellä esitetyt menettelytavat ennakoimattomien onnettomuustilanteiden hallintaan seu-

raamusluokan CC3-kohteissa on esitetty kuvassa 4. Menettelytapoja käsitellään edel-

leen seuraavissa luvuissa.  

2.4 Toimintaperiaatteet rakennuksen vaurionsietokyvyn var-
mistamiseen 

Monikerroksisen rakennuksen vaurionsietokyvyn varmistamiseen esiteltiin lyhyesti lu-

vussa 2.3 sidejärjestelmän toteutus, vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien suunnittelu 

sekä rakenneosan mitoittaminen avainasemassa olevana. Näiden lisäksi on olemassa 

myös muita keinoja rakenteen vaurionsietokyvyn ja sen luotettavuuden lisäämiseen. 

Standardin (EN 1991-1-7, 2014, s. 26–28) mukaan edellä mainituista menettelytavoista 

voidaan käyttää yhtä tai useampaa. Käytännössä rakenteet on lähes aina varusteltu si-

dejärjestelmällä. Samanaikaisesti sidejärjestelmän kanssa voidaan siis käyttää myös 
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vaihtoehtoisia kuormansiirtoreittejä tai avainasemassa mitoitettuja rakenneosia. Vaihto-

ehtoisia kuormansiirtoreittejä ei sen sijaan käytetä samanaikaisesti avainasemassa mi-

toitetun rakenneosan kanssa, sillä avainasemassa mitoittamista suositellaan käytettä-

väksi vain silloin, kun vaihtoehtoisia kuormansiirtoreittejä ei voida suunnitella.  

2.4.1 Sidevoimamenettely 
Ensisijaisena menettelytapana paikallisen vaurion laajuuden rajoittamiseen käytetään si-

devoimamenettelyä. Menettely parantaa rakenteen vaurionsietokykyä ja sitkeyttä onnet-

tomuustilanteessa. Ideana on lisätä rakenneosien liitoksisiin vetovoimaa kestäviä siteitä, 

jolloin rakenne voi onnettomuustilanteessa toimia yhtenä isona kokonaisuutena. Jokai-

nen rakennuksen välipohja ja yläpohja tulee varustaa tason ympäri kiertävillä rengassi-

teillä, sekä sisäpuolisilla siteillä, jotka ovat toisiaan vastaan kohtisuorassa. Siteet sijoite-

taan jatkuvana mahdollisimman lähelle pilari- ja seinälinjoja, sekä välipohjien reunoja. 

Vähintään 30 %:a sideraudoituksista tulee sijoittaa seinien ja pilarien ruudukkolinjojen 

välittömään läheisyyteen. Kaikilta siteiltä edellytetään erityistä muodonmuutoskykyä, 

jotta ne kykenevät toimimaan kokonaan tai osana korvaavaa kuormansiirtoreittiä kanta-

van rakenneosan vaikutuksen poistuessa. Teräsbetonirakenteissa vaakasiteet toteute-

taan yksittäisillä betoniteräksillä. (EN 1991 NA, 2019, s. 38–39) 

Reunapilarien ja -seinien sidonta tapahtuu jokaiseen välipohja- ja yläpohjaan. Sidevoi-

mien laskentaperiaate muuttuu hieman vaakarakenteen pysyvän kuorman gk mukaan. 

Lisäksi jokainen pilari ja seinä tulee varustaa kestämään sellainen onnettomuustilan-

teessa esiintyvä vetovoima, joka vastaa pystyrakenteelle kertyvää kuormaa yhdestä ker-

roksesta. Lisäksi jokainen rakennuksen pilari ja seinä tulee varustaa perustuksista ylä-

pohjan tasalle asti riittävällä jatkuvalla pystysuuntaisella sidonnalla. Sidevoimien las-

kenta on erillinen kuormitustarkastelu, joten sidevoimia ei lasketa onnettomuuskuor-

miksi. Niitä ei myöskään tarvitse lisätä rungon stabiliteettitarkasteluihin. Seuraamusluo-

kan CC1 rakennuksille ei vaadita erityisiä tarkasteluja määrittelemättömistä syistä aiheu-

tuvien onnettomuuskuormien varalle, mikäli rakennus on muutoin suunniteltu siten, että 

se täyttää vallitsevan mitoitustilanteen vaatimukset. (EN 1991 NA, 2019, s. 39–43). Tau-

lukkoon 3 on koottu laskentaperiaatteet sidevoimista, jotka siteiden on kyettävä kestä-

mään.  
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Taulukko 3. Sidevoimien laskentaperiaatteet, sidejärjestelmien suunnittelu ja 

muut vaaditut toimenpiteet eri seuraamusluokissa (EN 1991 NA, 2019, s. 38–43). 

 

 

 
 
 
 
 

 

 

Selitteitä taulukon 3 merkinnöille: 

- gk on vaakarakenteen pysyvän kuorman ominaisarvo, 

- qk on vaakarakenteen muuttuvan kuorman ominaisarvo, 

- s on siteiden välinen etäisyys, 

- z on pilarien tai seinien keskiviivojen välinen etäisyys, 

- h on kerroskorkeus, 

- Ft = min (48, 16+2,1*ns)kN/m, missä ns on kerrosten lukumäärä rakennuksessa, 

- vaakarakenteen pysyvän kuorman gk arvon ollessa 2,0–3,0 kN/m2 sidevoiman 

arvo interpoloidaan, 

- kuormat ovat ominaisarvoja, yhdistelykerroin ψ onnettomuusrajatilan mukaan. 

 

Standardin SFS-EN 1991-1-7 kansallisen liitteen sideraudoitteiden suunnitteluohjeiden 

ohelle on myös Betoniyhdistys ry julkaissut omat ohjeensa Betoninormikortti 23 EC:ssä. 

Vaaka- ja pystysuuntaisilla sideraudoitteilla viitataan kansallisen liitteen kanssa samoihin 

raudoituksiin, jotka on esitetty kuvassa 5.  

Seuraamus-

luokka

Rengassiteet Reunapilarin ja -seinän

sidonta välipohjaan

Pystysidonta

CC1 - - -

CC2a s*20kN/m, kun gk ≥ 3,0 kN/m
2

kuitenkin vähintään 70 kN

s*3kN/m, kun gk ≤ 2,0 kN/m
2

kuitenkin vähintään 10 kN

s*20kN/m, kun gk ≥ 3,0 kN/m
2

kuitenkin vähintään 150 kN

s*3kN/m, kun gk ≤ 2,0 kN/m
2

kuitenkin vähintään 150 kN

-

CC2b CC2a mukaan CC2a mukaan Vetovoimalle, joka vastaa

yhdestä kerroksesta pysty-

rakenteelle kertyvää 

kuormaa

CC3a Kun gk ≥ 3,0 kN/m
2
:

(Ft*0,8*(gk+ ∑ψiqk)*z*s)/6kN/m2*5m

kuitenkin vähintään Ft*s

Kun gk < 3,0 kN/m
2
:

Sidevoimien määritys hankekohtaisesti

Kun gk ≥ 3,0 kN/m2:

Ft*h*s/2,5m

kuitenkin vähintään 2*Ft*s

Kun gk < 3,0 kN/m
2
:

Sidevoimien määritys hankekohtaisesti

CC2b mukaan

CC3b Minimitaso CC3a mukaan

Riskinarviointi

Minimitaso CC3a mukaan CC2b mukaan

Pystyrakenteen poiston 

tarkastelu ulkoseinä-

linjoilla
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Kuva 5. Rakennuksen rungon sidejärjestelmä ja sen osat (mukaillen Suomen betoniyh-

distys, 2012, s. 19). 

 

Erot kansallisen liitteen ja Betoninormikortin välillä paljastuvat siteiden laskentatavoissa. 

Periaatteet sideraudoitteiden kuormitusvoimille ovat samat, mutta joissain tapauksissa 

normikortin tulokset tuottavat erilaisia arvoja kansallisen liitteen vastaaviin arvoihin. Arvot 

vaihtelevat siten, että välillä ne ovat varmemmalla puolella, ja välillä eivät. Normikortti ei 

kansallisesta liitteestä poiketen huomioi rakenteeseen jo kohdistuvia kuormia ja samalla 

joidenkin kaavojen tuloksena saatavia arvoja on rajoitettu ylärajan muodossa. Normikor-

tin käyttöä ei kuitenkaan edellytetä suunnittelijalta, vaan suunnittelu täytyy pääasiassa 

toteuttaa standardin ohjeistuksen mukaan. Suunnittelijan harkinnan mukaan voidaan 

kuitenkin käyttää myös normikortin tuottamia arvoja sidevoimille, mikäli ne ovat varmalla 

puolella kansalliseen liitteeseen nähden. Juho Sipiläinen esittää diplomityössään ”Halli-

maisten betonielementtirakennusten jatkuvan sortuman estäminen” kritiikkiä beto-

ninomikortin tavasta esittää sidevoimamenetelmän vastaavan vaihtoehtoisten kuorman-

siirtoreittien suunnittelua. Asia ei kuitenkaan ole näin. Sidevoimamenetelmän tavoite ja 
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tarkoitus on kytkeä rakenteet toisiinsa niin, että ne eivät irtoa toisistaan onnettomuusti-

lanteen sattuessa. Standardin SFS-EN 1991-1-7 sidevoimamenettelyllä ja vaihtoehtois-

ten kuormansiirtoreittien suunnittelulla voidaan saada samoja sidevoimia aikaiseksi sil-

loin, kun rakennuksen dimensiot ovat tapaukselle suotuisat. Rakenteilta edellytetään kui-

tenkin suurta muodonmuutoskykyä, jotta vaihtoehtoiset kuormansiirtoreitit voivat muo-

dostua. Sidevoimamenetelmä ei huomioi rakenteiden todellista toimintaa onnettomuus-

tilanteessa, joten näitä kahta menetelmää ei pitäisi sotkea keskenään. (J. Sipiläinen, 

2015, s. 62, 131–132) 

2.4.2 Vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien menetelmä 
Vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien suunnittelu tapahtuu onnettomuustilanteen mitoi-

tuskuormille. Menetelmän ideana on johtaa poistetun kantavan rakenneosan kuormat 

muiden rakenteiden kautta turvallisesti perustuksille siten, että paikalliset vauriot pysyvät 

hyväksytyissä rajoissa. Menetelmässä rakennuksesta poistetaan kantava rakenneosa, 

esimerkiksi pilari, pilaria tukeva palkki tai näiden välinen liitos. Rakenteen poistaminen 

tapahtuu yksi kerrallaan ja jokaisessa rakennuksen kerroksessa. (EN 1991-1-7, 2014, s. 

44). Eurokoodi ei anna tarkempia ohjeita menetelmän käyttöön liittyen, eikä kansallinen 

liite huomioi esimerkiksi dynaamisia lisiä, joita muodostuu rakenteen äkillisestä pois-

tosta.  

Rakennesysteemi, jossa kantava rakenneosa on poistettu, eroaa alkuperäisestä systee-

mistä siten, että uudessa mallissa rakenteet toimivat vetoa kestävinä köysirakenteina. 

Köysirakenteen muodostuminen sallii rakenteille suuria muodonmuutoksia ja näin jat-

kuva sortuma saadaan estettyä. Edellytyksenä köysirakenteen muodostumiselle on 

plastisten niveliä syntyminen rakenteissa ja niiden välisissä liitoksissa. Liitoksilta vaadi-

taan suurta muodonmuutoskykyä, vetovoimakapasiteettia sekä kykyä ottaa vastaan pu-

toavan rakenneosan liike-energia. Plastisten nivelien muodostuminen saadaan aikaan 

liitoksiin toteutetulla oikeanlaisella saumaraudoituksella. (Suomen Betoniyhdistys, 2012, 

s. 4) 
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Kuva 6. Plastisten nivelien syntymispaikat, kun alimman kerroksen keskipilarin 

kantokyky häviää. (Suomen Betoniyhdistys, 2012, s. 5). 

Rakenneosan vaurioitumisen jälkeen korvaavan rakennesysteemin kuormia siirtävinä 

rakenteina voi myös toimia sellaisia rakenteita, jotka eivät normaalitilanteessa toimi kan-

tavina. Tällaiset rakenteet ja niiden liitokset muihin rakenteisiin on myös suunniteltava 

kestävään onnettomuustilanteen aiheuttamat rasitukset.  

 

Kuva 7. Esimerkkitapoja kuormien siirtämisestä vaurioituneen alueen yli (Suo-

men Betoniyhdistys, 2012, s. 11). 
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Kuvassa 7 on esitetty erilaisia tapoja siirtää korvaavan rakennesysteemin toiminnasta. 

Kuvassa 7a rakennuksen seinäelementit toimivat ulokkeina. Seinäelementtien sauma-

raudoituksesta riippuen päällekkäiset seinäelementit voivat toimia usean kerroksen kor-

kuisena rakenteena, tai erillisinä yhden kerroksen korkuisina rakenteina. Kuvan mukai-

sesti ulokerakenne voi muodostua myös useasta rinnakkain olevasta elementistä. Oike-

anlaisella saumaraudoituksella erillisistä seinäelementeistä aikaansaadaan kokonaisuu-

tena toimiva levyrakenne. Kuvassa 7b seinäelementin ajatellaan toimivan palkkina. Ele-

menttien vaakasaumojen raudoituksella voidaan vaikuttaa päällekkäisten seinäelement-

tien toimimiseen yhtenä korkeana palkkina. Kuvassa 7c paikallavalulaatta toimii kalvo-

rakenteena. Kuvassa 7d rakennuksen nurkassa oleva tuki on vaurioitunut, jolloin alueen 

kuormat kannetaan ulokkeena toimivien seinäelementtien sekä laatan levyvaikutuksen 

avulla. Laatan ja seinäelementtien liitosraudoitus takaa näiden toimimisen yhdessä jäyk-

känä 3d-rakenteena. Seinäelementti ja laatta voidaan myös ripustaa toisiinsa, kuten ku-

vassa 7e on esitetty. Tällöin liitokselta vaaditaan suurta vetokapasiteettia. (Suomen Be-

toniyhdistys, 2012, s. 11) 

Kuten aiemmin todettiin, esimerkiksi rakennuksen nurkka-alueilla vaihtoehtoisten kuor-

mansiirtoreittien löytäminen voi osoittautua vaikeaksi tehtäväksi. Nurkkapilarin alueella 

voidaan kuitenkin käyttää esimerkiksi diagonaaleja kuvan 8b tapaan. Diagonaalien teh-

tävänä on siirtää kuormat ehjälle rakenteelle silloin, kun nurkkapilari vaurioituu. Toinen 

vaihtoehto on käyttää kahta nurkkapilaria (kuva 8c), jolloin ehjänä säilynyt pilari kantaa 

suurempia kuormia toisen pilarin vaurioituessa. Paikalla valetuissa rakennuksissa väli-

pohjat toimivat osittain ulokkeina, jolloin kulmapilarin poistuminen ei aina välttämättä 

johda jatkuvaan sortumaan, kun laattaosa kykenee viemään osan poistuneen pilarin 

kuormista muille rakenneosille. (Suomen Betoniyhdistys, 2012, s. 12), (RIL 201-4-2017, 

s. 49) 
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Kuva 8. Kuormansiirtorapoja tilanteessa, jossa rakennuksen nurkkapilari on 

vaurioitunut (Suomen Betoniyhdistys, 2012, s. 12). 

2.4.3 Rakenneosan mitoittaminen avainasemassa olevana 
Eurokoodi (EN 1991-1-7, 2014, s. 18) määrittelee avainasemassa olevaksi rakenne-

osaksi kantavan rakenneosan, josta riippuu koko muun rakenteen stabiilius. (RIL 201-4-

2017, s. 19) toteaa, että kun tällaiseksi tunnistetun rakenneosan kestävyyttä ja stabiloivia 

ominaisuuksia kasvatetaan, koko rakennejärjestelmän vaurionsietokyky kasvaa huomat-

tavasti. Rakenneosan mitoittaminen avainasemassa olevana kasvattaa todennäköi-

syyttä sille, että rakenne säilyy käyttökelpoisena onnettomuustilanteen sattuessa. Mene-

telmä tulee ottaa käyttöön siis silloin, jos esimerkiksi vaihtoehtoisen kuormansiirtoreittien 

menetelmällä ei saada rajoitettua paikallista vaurioaluetta hyväksyttävän alueen rajoihin. 

Tässä menetelmässä valittuun rakenteeseen kohdistetaan onnettomuuskuorma Ad, 

jonka vaikutukset rakenneosan on kestettävä muiden onnettomuuskuormayhdistelmän 

kuormien kanssa. Kuorma voi olla joko pistekuorma, tai jakautunut kuorma, mutta raken-

nuksissa suositellaan käytettävän tasaisesti jakautunutta nimelliskuormaa, jonka tasai-

sesti jakautunut suositusarvo on Ad = 34 kN/m2. (EN 1991-1-7, 2014, s. 26, 28), (Suomen 

Betoniyhdistys, 2012, s. 7). 

Tasaisesti jakautuneesta suositusarvosta voidaan poiketa, jos riskinarvioinnissa voidaan 

määritellä suositusarvoa pienempiä tai suurempia onnettomuustilanteen kuormia. Käy-
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tettävän arvon suuruus on kuitenkin aina perusteltava ja sisällytettävä suunnitelmiin. En-

nakoitavissa oleville onnettomuustilanteille tulee käyttää eurokoodin SFS-EN 1991-1-7 

esittämiä onnettomuuskuormia esimerkiksi törmäyksille tai räjähdyksille. (EN 1991 NA, 

2019, s. 38). 

Rakennuksen pystyrakenteet tulee ensisijaisesti mitoittaa muutoin kuin avainasemassa 

olevina, sillä muuten päädyttäisiin hyvin epäkäytännöllisiin ja -taloudellisiin ratkaisuihin. 

Tyypillisiä paikkoja avainasemassa mitoittamiselle ovat esimerkiksi rakennuksen ul-

konurkissa sijaitsevat pilarit, sillä niihin tukeutuu elementtejä, joiden kiinnittäminen vaa-

karakenteisiin sellaisella liitoksella, joka kestää pystyrakenteiden sortumisen, on erittäin 

hankala tehtävä. (SFS-EN 1991 NA, 2019, s. 44) 

2.4.4 Muita keinoja vaurionsietokyvyn lisäämiseksi 
Edellä kuvattujen menetelmien lisäksi on olemassa muitakin tapoja parantaa rakentei-

den luotettavuutta sekä kykyä sietää paikallinen vaurio, ja näin estää jatkuvan sortuman 

muodostuminen. Osa standardien esittämistä keinoista on muita kuin teknisiä ratkaisuja, 

joten niihin ei tässä työssä puututa. Kaikkien keinojen tavoite on kuitenkin parantaa ra-

kentamisen, suunnittelun ja suunnitelmien laatua. Etenkin vaativissa rakennuskohteissa, 

mukaan lukien korotusrakentamisen projekteissa, suositellaan niiden käyttöä, mikäli 

mahdollista. (RIL 201-4-2017, s. 52) 

Yhtenä keinona (RIL 201-4-2017, s. 54) esittää rakenteen staattisen määräämättömyy-

den hyödyntämisen, jolloin staattista määräämättömyyttä lisätään kontrolloidusti. Käy-

tännössä tämä tarkoittaa rakenteen toiminnan muuttamista monimutkaisemmaksi siten, 

että rakenteeseen kohdistuva yllättävä voima kykenee jakautumaan useammalle kuin 

yhdelle rakenneosalle ja useammalle kuin kahdelle tuelle. Taulukossa 4 on muutamia 

esimerkkejä selityksineen yksinkertaisista tapauksista, joissa hyödynnetään rakenteen 

staattista määräämättömyyttä.  
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Taulukko 4. Esimerkkejä staattisen määräämättömyyden hyödyntämisestä yk-

sinkertaisissa rakenteissa (RIL 201-4-2017, s. 55). 

 

Taulukon 4 ensimmäisessä esimerkissä on kyseessä sitkeä 1-aukkoinen palkki, jonka 

murtuessa sen tulee kestää vetovoimat H1 ja H2. Jatkuva sortuma jää tapahtumatta, 

mikäli vetovoimat pystyvät jakautumaan ympäröiville rakenteille. Kuten taulukon 4 kah-

desta jälkimmäisestä tapauksesta huomataan, rakenteiden toteuttaminen jatkuvina tu-

kien yli voi moninkertaistaa murtoon tai vaurioon vaadittavan muodonmuutosenergian. 

Näin jatkuvan sortuman sortuman esiintymisen todennäköisyyttä saadaan laskettua. 

Taulukon 4 esittämille rakenteiden murtotavoille on olemassa monenlaisia erilaisia vari-

aatioita, jotka riippuvat esimerkiksi käytetyistä rakennusmateriaaleista sekä rakenteisiin 

suunnitelluista yksityiskohdista. Erityisesti pilarien ja muiden pystyrakenteiden vaurion-

sietokykyyn tulee kiinnittää huomiota, sillä niihin kohdistuva paikallinen murto voi aiheut-

taa erittäin vakavia seurauksia. (RIL 201-4-2017, s. 54) 
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Vaurionsietokykyä voidaan lisätä myös suunnittelemalle rakenteiden väliset liitokset sit-

keästi toimiviksi. Erityisesti teräsrakenteiden putkiliitoksissa kestävyysmitoitukseen sisäl-

tyy monia eri kestävyysarvoja, sillä teräsliitokselle on runsaasti erilaisia murtorapoja. Sit-

keistä liitoksista puhuttaessa kyse on hyvin usein juuri teräsliitoksista, mutta myös teräs-

betonirakenteiden liitoksilta voidaan vaatia riittävää sitkeyttä. Paikallavalurakenteiden ja 

niiden raudoituksien tulee toimia sitkeästi. (RIL 201-4-2017, s. 54–55) 

Lisäksi (RIL 201-4-2017, s. 55–56) tuo esille käsitteen kriittisestä rakenteesta tai liitok-

sesta. Kriittisellä rakenteella tai sen osalla tarkoitetaan tilannetta, jossa rakenteella on 

erityisasema rakenteen toiminnan tai stabiliteetin kannalta eikä avainasemassa olevan 

rakenteen määritelmää voida suoraan soveltaa. Lisäksi voi olla mahdollista, ettei onnet-

tomuuskuorman Ad suuruutta tai suuntaa voida tarkasti määrittää. Kriittiseksi rakenteeksi 

voidaan laskea myös sellainen rakenneliitos, joka siirtää merkittäviä kuormia, eikä tästä 

syystä saa vaurioitua. Kriittiseksi rakenteeksi todettu rakenne voidaan luokitella ”yksit-

täiseksi avainasemassa olevaksi rakenteeksi”, jolloin sen toimintaan ja kestävyyteen tu-

lee kiinnittää erityishuomiota.    

2.5 Onnettomuusrajatilan kuormitusyhdistelmät eurokoodin 
mukaan 

Jatkuvan sortuman tarkasteluissa käytetään onnettomuusrajatilaa koskevia kuormitus-

yhdistelmiä (SFS-EN 1991-1-7, 2014, s. 24). Onnettomuuskuormien yhdistelmissä käy-

tettävät kuormien mitoitusarvot on esitetty taulukossa 5. 
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Taulukko 5. Onnettomuuskuormien yhdistelmissä käytettävät kuormien mitoi-

tusarvot (SFS-EN 1990 NA, 2016, s. 21). 

 

Onnettomuusmitoitustilanteen tarkasteluissa käytetään taulukon 5 mukaisesti osavar-

muuslukuja 1,0. Käytettävä kuormitusyhdistelmä riippuu hieman siitä, onko määräävänä 

kuormana luonnonkuorma vai ei. Kuorma Ad on määräävä onnettomuuskuorma, joka voi 

luvun 2.4.3 mukaisesti olla avainasemassa olevalle rakenneosalle esimerkiksi tasaisesti 

jakautunut kuorma Ad = 34 kN/m2. Onnettomuuskuorma voi olla esimerkiksi ajoneuvon 

törmäys rakennuksen pilariin. Vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien tarkastelussa esi-

merkiksi pilarin poistaminen rakennuksesta voidaan ajatella onnettomuuskuormaksi.  
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3. RISKINARVIOINTI 

Tunnistettavissa olevat onnettomuustilanteet pystytään usein rakennuksen käyttötarkoi-

tuksen tai esimerkiksi sijainnin takia perustella harvinaisiksi, mutta silti ilmeisiksi ja tun-

nistettavissa oleviksi. Aina onnettomuustilanteen kuormituksen suunta ja suuruus ei ole 

tarkasti tiedossa tai ennustettavissa. Tyypillisiin onnettomuustilanteisiin lukeutuvat esi-

merkiksi erilaiset törmäykset, räjähdykset sekä tulipalot. Harvinaisempia onnettomuusti-

lanteita ovat esimerkiksi erilaiset luonnonvoimat: hirmumyrskyt, lumen- tai maanvyöryt 

sekä maanjäristykset. (RIL 201-4-2017, s. 50) 

Eurokoodin kansallinen liite (EN 1991 NA, 2019, s. 38) edellyttää seuraamusluokan 

CC3b rakennuksissa suoritettavaksi järjestelmällisen riskinarvioinnin, jossa huomioi-

daan sekä ennakoimattomat, että ennakoitavissa olevat vaaratilanteet. Suunnittelussa 

tulee huomioida ne onnettomuuskuormat, jotka riskinarvioinnin perusteella voidaan mää-

rittää.  

Hyväksyttävän vaurion suuruus ja riskin esiintymisen todennäköisyys vaikuttavat riskin 

arvioimiseen tarkoitettujen toimenpiteiden valintaan. Riskitasolla joudutaan aina valitse-

maan tietty arvo, eikä käytännössä mitään onnettomuustilannetta voida poistaa. Esimer-

kiksi luonnonkuormien osalta ylikuormitustilanteet ovat mahdollisia, sillä suunnittelussa 

käytettävät luonnonkuormien arvot perustuvat niiden esiintymiseen kerran 50 vuoden 

aikana. Toimenpiteet onnettomuustilanteen lieventämiseksi tai estämiseksi ovat välttä-

mättöminä, mikäli riskitasoa ei voida pitää hyväksyttävänä. (RIL 201-4-2017, s. 50–51) 

3.1 Riskianalyysin kulku ja menetelmät 

Riskianalyysin yleiskatsaus rakennuksille on esitetty kuvassa 9. Prosessissa on täydel-

lisesti kuvattava riskianalyysin kohteena oleva rakennus, analyysin tausta ja sen tavoit-

teet. Kaikki riskianalyysin alussa tehdyt otaksumat, erilaiset oletukset ja yksinkertaistuk-

set on kirjattava ylös. Riskianalyysiin kuuluu aina kuvaileva eli kvalitatiivinen osio. Lisäksi 

analyysiin voidaan sisällyttää numeerinen eli kvantitatiivinen osio silloin, kun sen toteut-

taminen on oleellista ja käytännössä mahdollista toteuttaa. (SFS-EN 1991-1-7, 2014, s. 

66–68) 
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Kuva 9. Riskianalyysin yleiskatsaus (SFS-EN 1991-1-7, 2014, s. 66). 

3.1.1 Kvalitatiivinen riskianalyysi 
Riskianalyysin luotettavan tuloksen kannalta ratkaisevan tärkeää on vaaratilanteiden ja 

vaaran uhkakuvien tunnistaminen. Tämä tapahtuu riskianalyysin kvalitatiivisessa osi-

ossa. Prosessia varten on kehitetty lukuisia tekniikoita suunnittelijan työn avuksi, esimer-

kiksi Process Hazards Analysis (PHA), poikkeamatarkastelu (HAZOP) sekä tapahtuma-

puu (event tree). Esimerkiksi poikkeamatarkastelu on perusmenetelmä vaarojen tunnis-

tamiseen, jolla voidaan systemaattisesti arvioida, miten systeemin poikkeamat suunnit-

telutavoitteista voivat sattua ja voiko näistä poikkeamista aiheuta mahdollisesti erilaisia 

ongelmia. (SFS-IEC, 60300–3–9, s. 24). Eurokoodi määrittelee seuraavat tekijät mah-

dollisiksi vaaratilanteiden aiheuttajiksi rakenteita koskevien riskien analyysissä: 

- normaalisti vaikuttavien kuormien oletettua suuremmat arvot 

- rakenteiden kestävyyksien pienet arvot virheiden tai materiaalin heikentymisen 

seurauksena 

- pohjamaan taikka muiden ympäristöolosuhteiden poikkeaminen oletetusta 

- tulipalo, räjähdys, törmäys tai jokin muu tiedostamaton onnettomuuskuorma. 

(SFS-EN 1991-1-7, 2014, s. 68) 
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Vaaran uhkakuvia määriteltäessä eurokoodi määrää seuraavat seikat huomioita-

vaksi: 

- rakennetta rasittavat odotettavissa olevat ja tunnetut muuttuvat kuormat 

- rakenteen ympäristö 

- rakenteelle ehdotettu tai jo toteutettu tarkastussuunnitelma 

- rakenteen suunnitteluperiaatteet, yksityiskohtien suunnittelu, rakennusmateriaa-

lit ja kohdat, joissa materiaalin vaurioituminen tai lujuuden heikkeneminen on 

mahdollista 

- seuraamukset, jotka voivat seurata tunnistetun vaaran uhkakuvan aiheuttamasta 

vaurioitumistavasta ja -asteesta. (SFS-EN 1991-1-7, 2014, s. 70) 

Lisäksi rakenteen suunniteltu pääkäyttötarkoitus on tunnistettava, jotta seuraamuksia 

turvallisuuden kannalta voidaan varmistua, mikäli rakenne ei kestä onnettomuustilanteen 

kanssa samaan aikaan vaikuttavia muita kuormia. (SFS-EN 1991-1-7, 2014, s. 70) 

 

Kuva 10. Esimerkkikaavio tulosten esittämiselle kvalitatiivisessa riskianalyysissä 

(SFS-EN 1991-1-7, 2014, s. 76). 

Kuvassa 10 on esitetty esimerkkikaavio kvalitatiivisen riskianalyysin tulosten esittämi-

selle. Kaaviossa pystyviivoitettu alue kuvaa tilannetta, jossa voidaan hyväksyä seuraa-

musten suhteen uhkakuvaan liittyvät riskit. Toisin sanoen riskin esiintymisen todennä-

köisyys on erittäin pieni ja riskin seuraamukset voidaan samoin olettaa hyvin pieniksi. 

Kaavion vinoviivoitetulla alueella tehdään erikseen päätös seuraamusten suhteen uhka-

kuvaan liittyvien riskien hyväksyttävyydestä. Samalla tulee päättää, voidaan hyväksyä 
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ne kustannukset, jotka riskin lieventämisen takaavat toimenpiteet aiheuttavat, sillä ylei-

senä tavoitteena voi olla riskin minimoiminen aiheuttamatta huomattavia kustannuksia. 

Kaavion vaakaviivoitetulle alueelle jääviä seuraamuksia ei voida hyväksyä, jolloin riskiä 

lieventäviin toimenpiteisiin on ryhdyttävä. (SFS-EN 1991-1-7, 2014, s. 74) 

3.1.2 Kvantitatiivinen riskianalyysi 
Kvantitatiivinen riskianalyysi pohjautuu epätoivottavien tapahtumien ja niiden seuraa-

muksien arvioituihin todennäköisyyksiin. Koska todennäköisyyksien arviot perustuvat lä-

hes aina jonkinasteiseen päättelyyn, voivat ne erota suuresti todellisista vaurioitumistaa-

juuksista. Riski voidaan aina esittää epätoivotun tapahtuman seuraamusten matemaat-

tisena odotusarvona, mikäli vaurioituminen voidaan jollakin tavalla esittää numeerisesti. 

Olennainen osa kvantitatiivista riskianalyysiä on lähtötietojen, malleihin perustuvien las-

kelmien tai muiden lukujen epävarmuuden tunnistaminen. Riskianalyysi tulee päättää 

järkevälle tarkkuustasolle, jossa tulee ottaa huomioon esimerkiksi: 

- riskianalyysin tavoite ja tehtävät päätökset 

- analyysin aiemmassa vaiheessa tehdyt rajoitukset 

- merkitsevän tai täsmällisen tiedon saatavuus 

- epätoivotuista tapahtumista koituvat seuraamukset. (SFS-EN 1991-1-7, 2014, s. 

70)  

Rakenteen kokonaisriskin arviolle R eurokoodi (SFS-EN 1991-1-7, 2014, s. 80) esittää 

laskukaavan: 

R = ∑ 𝑃(𝐻) ∗ 𝑃(𝐷|𝐻) ∗ 𝑃(𝑆|𝐷) ∗ 𝐶(𝑆),      (1) 

jossa on summattu kaikkien rakenteeseen kohdistuvien vaaratilanteiden todennäköisyy-

det yhteen. P(H) on todennäköisyys vertailuaikavälillä esiintyvälle vaaratilanteen esiinty-

miselle. Aikavälinä voidaan tyypillisesti käyttää rakenteen suunniteltua käyttöikää, esi-

merkiksi 50 tai 100 vuotta. P(D|H) on todennäköisyys sille, että rakenne vaurioituu pai-

kallisesti sillä ehdolla, että rakenteeseen on jo kohdistunut jokin vaaratilanne. P(S|D) on 

todennäköisyys rakenteen sortumiselle, kun rakenne on vaurioitunut. C(S) on seuraa-

mukset, jotka sortumasta aiheutuvat.  

Kokonaisriskin R pienentäminen onnistuu pienentämällä mitä tahansa yhtälön osatoden-

näköisyyksistä. Suuretta P(H) voidaan pienentää esimerkiksi poistamalla rakennuksesta 

räjähtäviä aineita tai rakentamalla suojamuuri rakennuksen reunapilareiden eteen tör-

mäysten varalta. Suureen P(D|H) pienentäminen tapahtuu pienentämällä vaaratilan-
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teesta seuraavan paikallisen vaurion todennäköisyyttä, mikä onnistuu esimerkiksi suo-

jaamalla kantavia rakenteita tulipaloa vastaan. Todennäköisyyden P(S|D) pienentämi-

nen voidaan suorittaa esimerkiksi suunnittelemalla rakenteisiin vaihtoehtoisen kuorman-

siirtoreitit, jolloin rakenteiden vaurioituminen ei pääse johtamaan jatkuvaan sortumaan. 

(SFS-EN 1991-1-7, 2014, s. 82) 

Analyysin tulosten valmistuttua, tulee analyysin perustana olleet oletukset tarkastaa ker-

taalleen läpi. Lisäksi herkkyyden suuruus analyysissä käytetyille tekijöille on arvioitava. 

(SFS-EN 1991-1-7, 2014, s. 70) 

 

Kuva 11. Esimerkkikaavio tulosten esittämiselle kvantitatiivisessa riskianalyy-

sissä (SFS-EN 1991-1-7, 2014, s. 72). 

Kuvassa 11 on esitetty esimerkkikaavio kvantitatiivisen riskianalyysin tuloksille. Kaavi-

ossa jokaiseen vaaran uhkakuvaan liittyvän mahdollisen vaurion vakavuus tulee tunnis-

taa ja luokitella vakavaksi, suureksi, keskinkertaiseksi, pieneksi tai hyvin pieneksi. Mitä 

todennäköisempi vaaran uhkakuvan todennäköisyys on, sitä pienemmät seuraamukset 

sille sallitaan. Vaurion vakavuus voidaan eurokoodin mukaan määritellä esimerkiksi seu-

raavanlaisesti: 

- Vakava – Rakenne sortuu äkillisesti, minkä takia vaara ihmishenkien menetyk-

selle ja loukkaantumisille on suuri 

- Suuri – Rakenteen osa tai osat murtuvat, jolloin vaara osittaiselle sortumiselle on 

suuri. Rakenteen käyttäjät tai ulkopuoliset voivat loukkaantua 
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- Keskinkertainen – Rakenteen osa murtuu, mutta rakenteen sortuminen koko-

naan tai osittain on epätodennäköistä. Rakenteen käyttäjien tai ulkopuolisten 

loukkaantumiselle on pieni mahdollisuus 

- Pieni – Rakenne vaurioituu paikallisesti 

- Hyvin pieni – Paikallinen vaurio, jonka merkitys on vähäinen. (SFS-EN 1991-1-7, 

2014, s. 72) 

3.2 Riskin hyväksyminen ja toimenpiteet vaurioiden lieventä-
miseksi 

Kun rakennuksen tai sen osan riskitaso on selvitetty, tulee päättää, minkälaisia vaurioita 

lieventäviä toimenpiteitä otetaan käyttöön. Toimenpiteet voivat usein olla muitakin, kuin 

rakenteiseen kohdistuvia toimenpiteitä. Riskinotossa toimitaan sellaisen periaatteen mu-

kaan, jossa riskit pienennetään kohtuudella sellaiselle tasolle, joka on toteutettavissa. 

Avuksi tulee määrittää kaksi riskitasoa. Mikäli riskin todetaan olevan kohtuudella siedet-

tävän alueen alarajaa pienempi eli siedettävällä alueella, eivät vauriota lieventät toimen-

piteet ole välttämättömiä. Riskiä pidetään sietämättömänä silloin, kun riski on kohtuu-

della siedettävän alueen ylärajan yläpuolella. Ylä- ja alarajan välimaastoon sijoittuva ris-

kin sijaitsee siedettävällä alueella, jolloin voidaan tyypillisesti etsiä taloudellisinta ratkai-

sua vaurioiden lieventämiseksi. Myös riskinottotasojen on tarpeen toteuttaa standardissa 

esitettyjen hyväksymiskriteerien perusteella. (SFS-EN 1991-1-7, 2014, s. 74) 

Vaurioiden lieventämiseksi standardi esittää seuraavia toimenpiteitä, joista voidaan tar-

vittaessa käyttää yhtä tai useampia: 

- vaaran mahdollisuuden pienentäminen tai eliminoiminen esimerkiksi suunnittelun 

perusratkaisuja muuttamalla ja ryhtymällä sellaisiin toimenpiteisiin, joilla voidaan 

estää vaaratilanteen syntyminen, 

- vältetään vaaratilanteen syntyminen rakenteen tai muun systeemin rajoituksilla, 

esimerkiksi suojaamalla rakennetta tai asentamalla rakennukseen sprinklerijär-

jestelmä, 

- vaaran mahdollisuuden pienentäminen valvontatoimenpiteillä, joita voivat olla 

esimerkiksi erilaiset seurantalaitteet, turvatarkastukset ja varoitusjärjestelmät, 

- vältetään vaaratilanteen syntyminen esimerkiksi lisäämällä rakenteen tai sen 

osan lujuutta tai vaurionsietokykyä, suunnittelemalle vaihtoehtoinen kuormansiir-

toreitti onnettomuustilanteessa esimerkiksi kasvattamalla rakenteen staattista 

määräämättömyyttä, tai rakenteen säilyvyyttä parantamalla, 



30 
 

- sallitaan rakenteen sortuminen hallitusti, mikäli siten voidaan pienentää louk-

kaantumiseen tai kuolemaan johtavan onnettomuuden esiintymisen todennäköi-

syyttä esimerkiksi törmättäessä valaisin- tai liikennevalopylväisiin.  

Rakenne ja valitut vaurion lieventämistoimeenpiteet tulee hyväksyä vasta, kun riskiana-

lyysin soveltamisala, suunnitelma ja oletukset on arvioitu uudelleen uhkakuviin nähden 

kuvan 9 mukaisesti. (SFS-EN 1991-1-7, 2014, s. 76) 

3.3 Riskianalyysin tuloksista ja päätelmistä tiedottaminen 

Riskianalyysin tulokset tulee esittää kaikille asianomaisille tahoille. Sekä kvalitatiivisen, 

että mahdollisen kvantitatiivisen riskianalyysin tulokset tulee esittää seuraamusten ja nii-

den esiintymisen todennäköisyyksien listana, sekä niiden hyväksymistasoina. Raportoin-

nissa on syytä esitellä myös kaikki riskianalyysin tekoon käytetyt tiedot ja muut lähteet. 

Jotta riskianalyysin kelpoisuus ja rajoitukset ovat asianomaisille tahoille selvät, tulee 

kaikki riskianalyysissä muodostetut keskeiset alkuotaksumat ja muut yksinkertaistukset 

esittää yhteenvedon muodossa. Lopuksi tulee riskianalyysistä saatujen päätelmien 

avulla perustella ja esitellä suositukset riskin lieventämiseksi. (SFS-EN 1991-1-7, 2014, 

s. 76) 
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4. OLEMASSA OLEVIEN TERÄSBETONIRAKEN-
TEIDEN VAHVISTAMINEN 

Rakenteiden korjaus on sarja toimenpiteitä, joilla tavoitellaan vanhan rakenteen kanto-

kyvyn palauttamista ja parantamista, rakenteen toiminnan parantamista ja sen käyttöiän 

jatkamista. Tämä onnistuu esimerkiksi korjaamalla, vahvistamalla tai muuten kunnosta-

malla vaurioitunut tai lisäkuormituksia saava rakenne. (Li et al. 2009, s. 1). Tässä työssä 

keskitytään vain olevien rakenteiden vahvistamiseen kuormituksen kasvun varalta.  

Olevan rakennuksen kantavia rakenteita voidaan vahvistaa normaalista poikkeavia kuor-

mia varten jatkuvan sortuman estämiseksi. Rakenteiden vahvistamisella pyritään paran-

tamaan vanhojen rakenteiden ja liitosten kantokapasiteettia sekä sitkeyttä, jotta ne eivät 

pettäisi onnettomuuskuorman niihin kohdistuessa. Olevien rakenteiden liitoksista, muista 

yksityiskohdista ja mahdollisista uhkista riippuen rakenteiden vahvistaminen voi kuiten-

kin olla suunnittelijalle haastava tehtävä. Esimerkiksi erittäin suuresta räjähdyksestä syn-

tyvä energia lähietäisyydellä voi ylittää vahvistetunkin rakenteen kestävyyden, jolloin 

suunnittelijan on etsittävä muita keinoja rakennejärjestelmän suojaamiselle jatkuvan sor-

tuman varalle. (NIST, 2007, s. 64) 

Käytännössä yksittäisiä rakenteita ei suunnitella kestämään edellä mainitun kaltaisia erit-

täin suurienergisiä, mutta hyvin epätodennäköisiä onnettomuuskuormia. Käytännölli-

sempää on vahvistaa rakenteita ”normaaleille” onnettomuuskuormille, esimerkiksi koh-

talaisen kovaa ajavan ajoneuvon törmäykselle. Tämä onnistuu esimerkiksi mitoittamalla 

rakenneosa avainasemassa olevana, jolloin rakenne saadaan kestämään törmäys il-

man, että rakenne hajoaa ja menettää kantokykynsä. Sopivan vahvistustavan valinnassa 

tärkeitä tekijöitä ovat siis mahdollisen uhkan esiintymisen todennäköisyys, olevien ra-

kenteiden ominaisuudet ja se, millä tavoin olevia rakenteita on ylipäänsä mahdollista 

vahvistaa. Paras toimintatapa on kuitenkin aina pyrkiä estämään paikallaisen vaurion 

syntyminen, kuin alkaneen sortuman pysäyttäminen. (NIST, 2007, s. 65) 

4.1 Olevien rakenteiden kunnon arviointi 

Olennainen osa olevien rakenteiden vahvistamista on niiden kunnon arviointi silloin, kun 

rakenneosiin kohdistuvat kuormat kasvavat. Kunnollisen vahvistussuunnitelman poh-

jaksi on siis luotava kunnollinen arvio betonirakenteen kunnosta ja heikkouksista, jotta 

rakenteen kantokyky ja sopivin vahvistusmenetelmä voidaan selvittää. Arvio on suoritet-

tava huomioiden seuraavat seikat: 
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- rakenteen piirustukset ja edelliset rakenteeseen tehdyt muutokset, 

- rakenteen todelliset dimensiot, 

- rakenteen materiaaliominaisuudet, mukaan lukien betonin vetolujuus, 

- halkeamien ja lohkeamien syy, sijainti ja koko,  

- raudoitteen korroosion sijainti ja laajuus, 

- raudoitteen määrä ja sijainti rakenteessa, sekä 

- kunnollinen arvio kuormista, jotka rakennetta rasittavat. (NTC, 2014, s. 2–3) 

Betonirakenteen pinnan kunto vaikuttaa merkittävästi vahvistusmenetelmän toimivuu-

teen, sillä olevan rakenteen on kyettävä siirtämään rasituksia vahvisteelle. Joissain ta-

pauksissa voi tulla tarpeeseen uusia rakenteen pinnan betoni ennen vahvistusta. (NTC 

2014, s. 3) 

Kuntotutkimuksesta tulee erottaa kuntoarvio, jolla tarkoitetaan silmämääräiseen tarkas-

teluun perustuvaa arviota rakenteen vahvistus- ja korjaustarpeista. Kuntotutkimuksen 

tarkoitus on selvittää systemaattisesti ja erilaisilla tutkimusmenetelmillä rakenteen toimi-

vuus ja kunto. Tutkimukseen voi kuulua esimerkiksi erilaisia mittauksia ja näytteenottoa. 

Kuntotutkimuksen avulla voidaan saada selville esimerkiksi rakenteessa jo olevien vau-

rioiden laajuus ja syy, jolloin voidaan ehkäistä vaurioiden etenemistä ja ehkäistä tulevai-

suudessa syntyviä vaurioita. Rakenteen kunto määrää rakenteen korjaustarpeen ja kun-

totutkimuksen tulokset ovat tapana esittää rakenteen mahdollisten korjaustapojen muo-

dossa. Tästä syystä kuntotutkimuksen tekijän on kyettävä huomioimaan, mitä vaatimuk-

sia ja rajoitteita rakenne asettaa korjaustavalle tai vahvistusmenetelmälle. (BY42, 2002, 

s. 8–9) 

4.2 Vahvistusmenetelmään vaikuttavia tekijöitä 

Rakenteellisen vahvistuksen laatu ja kestävyys riippuvat ennen vahvistuksen toteutta-

mista huomioitavista seikoista. Ennen kuin mitään toimenpiteitä rakenteen vahvista-

miseksi tehdään, on tunnistettava rakenteen mahdolliset vaurioitumismekanismit niin hy-

vin kuin vain on mahdollista, sillä vaurioitumismekanismeja on monesti useita erilaisia. 

Myös vaurioon johtavat tapahtumasarjat on tunnistettava. Varsinaista vahvistamistoi-

menpidettä sekä vahvistuksen suunnittelua edeltävä siis monet eri tutkimukset ja katsel-

mukset. (Li et al. 2009, s. 148) 

Sopivimman vahvistusmenetelmän sekä -materiaalien valinnassa on huomioitava muun 

muassa seuraavat seikat: 
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- työskentelytilan asettamat rajoitteet,  

- projektin aikataulu, 

- projektin budjetti sekä taloudelliset tavoitteet, 

- rakenteen suunniteltu käyttöikä, 

- vahvistamisen vaikutukset viereisiin rakenteisiin, sekä 

- rakenteen arkkitehtuuriset vaatimukset. (NTC, 2014, s. 3) 

Yleisin ongelma vanhojen rakenteiden vahvistamiseen liittyen on se, että olemassa ole-

vaa dokumentaatiota rakenteesta on erittäin vähän, tai dokumenteista löytyvä tieto on 

väärää. Joissain tapauksissa voi tulla tarpeen suunnitella rakenne uudelleen niiden stan-

dardien ja ohjeiden mukaan, joilla rakenne on aikanaan rakennettu. Rakenteen on tällöin 

täytettävä kuitenkin myös nykypäivän vaatimukset. Tästä syystä rakenteen rakentami-

sen aikaisten ja nykypäivän ohjeistusten vertailu on tärkeää. Viime vuosikymmeninä on 

kehitetty yhä enemmän eri tapoja vahvistaa teräsbetonirakenteita, joilla jokaisella on 

omat vahvuutensa ja heikkoutensa. (NTC, 2014, s. 3), (Li et al. 2009, s. 149) 

4.3 Rakenteiden vahvistus ennakoitavissa oleville uhkille 

Ennakoitavissa olevan onnettomuuskuorman suuruus ja suunta tiedetään yleensä aina 

jollain tarkkuudella, jolloin järkeviä arvioita kokonaisuhasta on mahdollista tehdä. Esi-

merkiksi, kun oletetun ajoneuvon törmäyksessä pilariin on tiedossa ajoneuvon massa ja 

nopeus, voidaan pilaria vahvistaa esimerkiksi mantteloimalla pilari. Vastaavasti raken-

nuksen kerroksissa tapahtuva kaasuräjähdys on tapahtuma, jonka suuruudelle ja suun-

nalle voidaan asettaa jokin oletusarvo. Tällöin voidaan arvioida räjähdyksestä vapautuva 

energia ja sen vaikutus ympäröiviin rakenteisiin. (NIST, 2007, s. 65) 

4.4 Rakenteiden vahvistus ennakoimattomissa oleville uhkille 

Yleensä onnettomuustilanteita ja niiden aiheuttamia kuormia rakenteille ei tunneta en-

nalta tarkkaan. Tällöin rakennejärjestelmää ja rakennusta tai sen osaa on ajateltava ko-

konaisuutena, ja vaaratilanteen uhkalle annetaan konservatiivisia arvioita. Usein on 

myös käytännöllisempää suunnitella rakenteet kestämään onnettomuustilanne ryh-

mänä, kuin yksittäisenä. Esimerkiksi voidaan olettaa kaasuräjähdyksen tapahtuvan jos-

sain kerrostalon tietyssä kerroksessa. Jos räjähdyksen tarkkaa suuruutta tai sijaintia ei 

voida määrittää, voi toimivaksi ratkaisuksi osoittautua vahvistaa kaikkia kyseisen kerrok-

sen pilareita sekä ylemmän kerroksen pohjalaattaa. Yhtä lailla voidaan vahvistaa kerros-

talon jossain kerroksessa sijaitsevia muita kantavia rakenteita heikompia rakenteita, 
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vaikka tiettyjä uhkia rakenteella ei voitaisikaan tunnistaa tai olettaa. (NIST, 2007, s. 65–

66) 

4.5 Olevien rakenteiden asettamat rajoitukset vahvistamiselle 

Olevat rakenteet asettavat erilaisia rajoitteita rakenteiden vahvistamiselle. Vaikka vah-

vistus voidaan laskennalla osoittaa toimivaksi ja hyväksi ratkaisuksi, täytyy toimenpi-

teessä huomioida myös esimerkiksi olevan rakenteen geometriset mitat, tilarajoitteet 

sekä esteettiset näkökulmat. Usein esimerkiksi vanhojen rakenteiden väliset liitokset 

ovat kohtia, joihin voi olla haasteellista löytää käytännöllistä ratkaisua. Joskus kriittiset 

kohdat sijaitsevat sellaisissa paikoissa, ettei niihin päästä tekemään minkäänlaisia vah-

vistuksia tilan puutteen takia. (NIST, 2007, s. 66) 

Vanhoissa rakennuksissa ei aina tiedetä kaikkea tarvittavaa olevista rakenteista. Raken-

teiden toteutus voi poiketa saatavilla olevista dokumentaatioista ja suunnitelmista. Sa-

moin rakenteiden lujuuksissa ja materiaaleissa voi esiintyä eroavaisuuksia suunnitelmiin 

nähden. Silmämääräisesti tai kokeellisilla tuloksilla voidaan myös todeta, että olemassa 

olevien rakenteiden ominaisuudet on huonontuneet. Mikäli kaikkia epävarmuustekijöitä 

ei voida tunnistaa, suunnittelijan pitää löytää rakenteiden vahvistamiselle korvaava tapa 

estää jatkuvan sortuman riski.  Vaihtoehtoinen tapa voi olla esimerkiksi kantavien raken-

teiden lisääminen kerrokseen. Teknisen toteutuksen tai kustannusten kannalta haasta-

vien paikkojen tunnistaminen on suunnittelijan vastuulla oleva asia, joka olisi hyvä suo-

rittaa jo prosessin alkuvaiheessa. (NIST, 2007, s. 66) 

4.6 Erilaisia vahvistusmenetelmiä teräsbetonirakenteille 

Rakenteita vahvistaessa pystytään harvoin parantamaan vahvistuksen kohteena olevan 

rakenteen materiaalin lujuutta. Yleinen ratkaisu on korvata osa poikkileikkauksesta lu-

juusarvoltaan paremmalla materiaalilla. Vaihtoehtoinen ratkaisu on lisätä suoraan raken-

teen poikkipinta-alaa. Vahvistamisprosessissa tulisi aina käyttää samoja materiaaleja, 

mutta aina tämä ei ole tarkoituksenmukaista, tai edes mahdollista. (RIL 174-4, 1988, s. 

80) 

Olemassa olevien teräsbetonirakenteiden ehkä perinteisin tapa on valaa rakenteen ym-

pärille uusi betonikerros, johon asennetaan tilanteen vaatima lisäraudoitus. Tällä tavalla 

vahvistamalla saadaan yleensä hyvin lisättyä olevan rakenteen kestävyyttä jatkuvan sor-

tuman estämiseksi. Muun muassa rakenteen poikkileikkauksen koon kasvun myötä me-

netelmän käyttöön liittyy kuitenkin erilaisia rajoitteita. Kuten edellisessä luvussa todettiin, 
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voidaan tässä tilanteessa ratkaista tilanne yksinkertaisesti lisäämällä kantavien raken-

teiden lukumäärää. Eräs keino rakenteiden vahvistamiseen on niiden jälkijännittäminen. 

(NIST, 2007, s. 72) 

Vanhan ja uuden betonin yhteistoiminta on aina varmistettava jo suunnitteluvaiheessa. 

Vahvistuksen tavoitteena on aina saada vanha ja uusi betonirakenne toimimaan yhtenä 

kokonaisuutena. Tyypillinen ongelma on se, että vanhan ja uuden osan välinen leikkaus-

voima on liian suuri, jolloin rakenteet toimivat erillään toisistaan. Tämän takia osien raja-

pinnan on kyettävä siirtämään leikkausvoima rakenteissa eteenpäin ilman, että rajapin-

nassa tapahtuu suuria siirtymiä, jolloin rakenteen toiminta häiriintyisi. Betonilla vahvista-

misessa ongelmaksi voi myös osoittautua rajapinnan lämpötilaerot, kun uuden beto-

nikerroksen kovettumisreaktiosta vapautuva lämpöenergia kohdistuu kylmään vanhaan 

rakenteeseen. Ongelman voi kuitenkin ratkaista esimerkiksi esilämmittämällä vanhaa 

betonirakennetta. Myös betonin kutistuma sekä viruma on otettava huomioon vahvista-

misessa. (Li et al. 2009, s. 236) 

4.6.1 Laattojen vahvistaminen 
Laattarakenteen painon lisääntymisestä huolimatta laatan korkeuden kasvattaminen on 

tehokas menetelmä teräsbetonilaatan vahvistamiseen. Olennainen tekijä riippumatta 

siitä, tehdäänkö vahvistus laatan ylä- vai alapintaan, on se, kuinka uuden ja vanhan be-

tonin toiminta saadaan yhtenäiseksi. Yhteistoiminnan takaamiseksi on tartuntapinta kä-

siteltävä: vanhan rakenteen pinnan tulee olla riittävän karkea ja puhdas. Näin saadaan 

varmistettua tartuntapinnan riittävä leikkauskapasiteetti. Oikeanlaisen tartunnan seu-

rauksena uuden betoniosan halkeilu on kutistumisen seurauksena yleistä, mutta tällä on 

harvoin merkittävä vaikutus rakenteen murtorajatilan kapasiteettiin. (RIL 174-4, 1988, s. 

111–112) 

Kuva 12. Uuden raudoitteen lisääminen vanhan teräsbetonilaatan alapintaan (a) 

ja yläpintaan (b) (NTC, 2014, s. 6). 
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Kuvassa 12 on esitetty perinteisiä tapoja vahvistaa olemassa olevaa teräsbetonilaattaa. 

Kuvassa 12a on ensin poistettu laatan alapinnan pintabetoni, jonka jälkeen rakentee-

seen on lisätty taivutuskapasiteettia lisäävä raudoitus. Kuvassa 12b on samalla tavalla 

lisätty rakenteen taivutusraudoitusta ulokkeen alueella. Kuvassa 13 on esitetty tapaus, 

jossa laatan vahvistus on toteutettu teräsverkolla, jonka jälkeen vahvistusalue valetaan 

betonilla. (NTC, 2014, s. 6) 

Kuva 13. Laatan vahvistaminen raudoiteverkolla (NTC, 2014, s. 6). 

Laatan kapasiteettia voidaan lisätä myös laatan alle valetuilla palkeilla. Palkit voidaan 

toteuttaa jälkijännitettyinä rakenteita, jos halutaan pienentää rakenteen taipumaa tai ra-

kennekorkeutta. Palkin hakojen ulottaminen laatan läpi voi tulla tarpeeseen, jos palkin ja 

laatan halutaan toimivan yhdessä. Näin betonisauman leikkauskapasiteetti saadaan riit-

tävän suureksi. (RIL 174-4, 1988, s. 112–113). Kuvassa 14 on esitetty erilaisia teräsbe-

tonilaattojen vahvistamistapoja. 
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Kuva 14. Erilaisia teräsbetonilaattojen vahvistamistapoja (RIL 174-4, 1988, s. 112). 

4.6.2 Palkkien vahvistaminen 
Teräsbetonirakenteiset palkit tarvitset vahvistamista silloin, kun niiden raudoite tai poik-

kileikkauksen mitat eivät ole turvallisia, riittäviä tai kun palkkiin kohdistuvat rasitukset 

kasvavat. Vahvistusmenetelmän valitsemiseen palkkien kohdalla vaikuttaa esimerkiksi 

se, halutaanko palkin leikkaus- vai taivutuskapasiteettia parantaa. Vahvistamisen tavoit-

teista riippuen palkkeja voidaan vahvistaa esimerkiksi teräslevyillä tai kasvattamalla pal-

kin raudoitusta ja samalla kasvattamalla sen poikkileikkauksen mittoja. (NTC, 2014, s. 

6–7) 

Teräsbetonipalkkien vahvistaminen voidaan (RIL 174-4, 1988, s. 113) mukaan toteuttaa 

esimerkiksi seuraavilla menetelmillä:  

- kasvattamalla palkin puristuspuolta valamalla päälle, 

- lisäämällä palkin veto- tai leikkausraudoitusta valamalla palkin ympärille uusi rau-

doitettu betonikerros,  

- lisäämällä palkin alapintaan tai sivuille teräslevyjä palkin taivutus- tai leikkauska-

pasiteetin lisäämiseksi, 

- jännittämällä palkki ulkoisin jäntein tai valamalla palkin ympärille uusi jännitetty 

palkki. 
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Palkin puristuspuolen kasvattaminen tulee lähinnä kyseeseen vain laattapalkkien ollessa 

kyseessä, jolloin vanhan ja uuden betonin rajapinnan leikkausjännitys on pieni. Taivu-

tuskestävyyden kasvattamiseksi yleisin ratkaisu on lisätä palkin vetoraudoitusta. Jatku-

vien, tukien yli kulkevien palkkien tapauksessa riittää yleensä lisätä palkin kenttäraudoi-

tusta. Raudoitusmäärien kasvaessa suuriksi on syytä tarkistaa myös tukialueiden kierty-

mäkapasiteetti. Uusi vetoraudoitus tulee myös ympäröidä tarvittavalla hakaraudoituk-

sella. Uusia hakoja ei kuitenkaan tarvitse ankkuroida betonileikkauksen puristuksessa 

olevalle puolelle silloin, kun leikkauskapasiteetin kasvattaminen ei ole tarpeen. Kuten 

kaikissa muissakin vahvistustoimenpiteissä, vanhan rakenteen pinnan karhentaminen 

parantaa uuden ja vanhan betonin yhteistoimintaa. (RIL 174-4, 1988, s. 113–114) 

Kuva 15. Teräsbetonipalkin vahvistaminen lisäämällä palkin pohjaan lisäraudoi-

tus (NTC, 2014, s. 7). 

Kuvissa 15 ja 16 on esitetty menetelmiä teräsbetonipalkkien vahvistamiseen. Kuvassa 

15 palkin alapintaan on kiinnitetty teräsosa, johon on hitsattu kiinni tilanteen vaatima uusi 

lisäraudoitus taivutuskestävyyden lisäämiseksi. Kuvassa 16 on palkin ympärille lisätty 

teräsvahvisteita lisäämään palkin kapasiteettia. (NTC, 2014, s. 7) 

Kuva 16. Teräsbetonipalkin vahvistaminen lisäämällä palkin pohjaan sekä kyl-

kiin teräsvahvisteita (NTC 2014, s. 7). 
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Palkkien vahvistaminen jännittämällä on tehokas, joskin asuinkerrostaloissa vähän käy-

tetty vahvistustoimenpide. Jännittämällä vahvistaminen voi osoittautua hyväksi ratkai-

suksi esimerkiksi silloin, kun rakenteen korkeuden kasvattaminen ei jostain syystä ole 

mahdollista. Jänteiden sijoitus tapahtuu palkin sivuille ja niiden ankkurointi tapahtuu niin 

ikään palkin sivuille tai päälle. Jännevoiman ankkurointi voi kuitenkin tuottaa vaikeuksia, 

sillä vanhan rakenteen halkaisuraudoitus ei yleensä ole tarvittava ankkurointikohdan lä-

heisyydessä. Jännittämällä vahvistaessa on kiinnitettävä erityistä huomiota myös palk-

kiin liittyvien rakenteiden toimintaan. Jännitettävän palkin kiertyminen ja kokoonpuristu-

minen voivat aiheuttaa halkeilua esimerkiksi palkin liitosalueilla. Jännittämällä saadaan 

kasvatettua pääasiassa palkin vetopuolen kapasiteettia. Vahvistusprosessissa on kui-

tenkin varmistuttava myös siitä, että palkin puristuspuolen kapasiteetti ei ylity. (RIL 174-

4, 1988, s. 114) 

4.6.3 Pilarien vahvistaminen 
Pilarien vahvistaminen tapahtuu lähes aina pilarin poikkileikkauspinta-alaa kasvatta-

malla. (RIL 174-4, 1988, s. 80). Teräsbetonipilareiden vahvistaminen voi olla tarpeen 

esimerkiksi silloin, kun pilarin pystykuorma kasvaa rakennettaessa rakennuksiin uusia 

kerroksia tai silloin, kun suunnittelussa on tapahtunut virhe betonin materiaaliominai-

suuksiin tai raudoitteen vähimmäismäärään liittyen. Vahvistamista voidaan tarvita myös 

silloin, jos pilarin siirtymä on sallittua rajaa suurempi, tai mikäli pilarin yhteistoiminta pe-

rustuksien kanssa ei ole hyväksyttävissä rajoissa. (NTC, 2014, s. 7) 
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Kuva 17. Pilarin vahvistaminen erilaisilla betonimantteleilla. Keskimmäisessä tilan-

teessa uusi betoniosa on ankkuroitava hyvin vanhaan rakenteeseen (mukaillen RIL 

174-4, 1988, s. 116). 

Tavallisin vaihtoehto pilarin vahvistamiseen on mantteloida pilari (Kuva 17). Betonityö 

suoritetaan muotteja käyttäen, tai ruiskubetonoinnilla. Mantteloinnin koko, käytettävien 

raudoitteiden määrä ja koko riippuvat pilarin arvioinnin lopputuloksista. Joissain tapauk-

sissa ennen manttelointia pilarin kuormitusta on vähennettävä, jotta vahvistustoimenpide 

voidaan suorittaa. Kuormituksen vähentäminen tapahtuu asettamalla väliaikaisia tukia 

pilariin liittyvien palkkien ja välipohjan väliin. Manttelointi tapahtuu valamalla tai suihkut-

tamalla pilarin ympärille betonikerros, joka on raudoitettu tilanteen vaatimalla pysty-

raudoituksella, sekä vahvalla hakaraudoituksella (RIL 174-4, 1988, s. 81). Kuvassa 18 

on esitetty manttelointiprosessin eteneminen tapauksessa, jossa vahvistus suoritettiin 

asuinkerrostalossa sijaitsevaan pilariin. Kuvassa 18a näkyvät palkkia tukevat väliaikaiset 

tuet, joilla saadaan vähennettyä palkista pilariin siirtyviä kuormia. Kuvissa 18b pilariin on 
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lisätty uusi raudoitus ja lopuksi pilarin betonointi on suoritettu loppuun (Kuva 18c). (NTC, 

2014, s. 7–8) 

Kuva 18. Pilarin vahvistamisprosessin eteneminen (NTC, 2014, s. 8). 

Vanhan ja uuden betonin tulee manttelointimenetelmässä ottaa huomioon esimerkiksi 

seuraavilla keinoilla: 

- Vanha pilari pidetään kosteana noin viikon verran ja uusi betoni pidetään kos-

teana noin kahden viikon ajan. 

- Mantteloinnin kohdalta puretaan pilarin yläpuolinen laatan osa. Pilarin pääteräk-

set viedään laattaan, joka valetaan umpeen pilarin valun yhteydessä. 

- Pilarin uudet ja vanhat pääteräkset hitsataan yhteen, jolloin tehokas kuormien 

siirtyminen ja uuden sekä vanhan osan yhteistoiminta saadaan varmistettua. Hit-

sauksen vaikutus liitoksen ja terästen lujuuteen tulee kuitenkin myös huomioida. 

- Uusi rakenne toteutetaan vanhaa osaa lujemmasta betonista käyttäen mahdolli-

simman pienen määrän vettä. Tällöin suositeltua on myös käyttää esimerkiksi 

notkistimia tai betonia paisuttavia lisäaineita. (RIL 174-4, 1988, s. 116) 

Teräsbetonipilaria voidaan vahvistaa myös kiinnittämällä teräslevyjä pilarin pintaan kaut-

taaltaan (Kuva 19a). Menetelmä soveltuu sekä pyöreisiin, että suorakulmaisiin pilareihin.  

Edellä mainitun betonimantteloinnin sijasta voidaan käyttää menetelmää, jossa pilari ym-

päröidäänkin teräskuorella silloin, kun pilarin poikkileikkauksen kasvattaminen ei ole sal-

littua (Kuva 19b). Menetelmä on harvinaisemmin käytössä asuinkerrostaloissa, mutta 

sen on toimivan tehokkaasti esimerkiksi vanhojen siltojen pilareissa. Teräskuori koostuu 

kahdesta ”hylsyn” puolikkaasta, jotka hitsataan pilarin kiinni toisiinsa pilarin ympärille. 

Menetelmän heikkoutena on vaikeat hitsaustyöt. Lisäksi hitsin korroosionkesto asettaa 

rajoitteita menetelmälle. Betonipilaria voidaan vahvistaa myös kuvan 14 palkin vahvis-

tuksen tapaisesti. Menetelmässä pilarin ja laatan liitoksiin sekä pilarin kylkiin liitetään 

teräksisiä kulmarautoja, jotka liitetään yhteen vaakasuuntaisilla teräslevyillä vaaditulla 

jaolla. Menetelmä on esitetty kuvassa 19c. (NTC, 2014, s. 8–9) 
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Kuva 19. Erilaisia tapoja teräsbetonipilarin vahvistamiseen (NTC, 2014, s. 9). 

4.6.4 Muita vahvistusmenetelmiä 
Perinteisten valuvahvistusmenetelmien rinnalle on kiihtyvällä tahdilla nousemassa ra-

kenteiden vahventaminen hiili- ja lasikuituvahvistaminen rakenteen ulkopintaan kiinnitet-

tävillä laminaateilla. Kuitujen asennussuunnasta riippuen laminaatit lisäävät rakenteen 

kestävyyttä hieman eri tavoin. Hiilikuituvahvistamisella on selkeitä etuja perinteisiin vah-

vistusmenetelmiin nähden: hiilikuidun hyvä painolujuus -suhde, asentamistyön helppous 

ja joustavuus sekä valmiin vahvennoksen kestävyys. Näistä syistä betonirakenteiden 

vahvistaminen hiilikuidulla on erittäin houkutteleva ja hyvä vaihtoehto. Hiilikuidulla vah-

vistamisella voidaan vahvistaa täysin samoja rakenteita, kuin jos vahvistaminen toteu-

tettaisiin valamalla rakenteen ympäri vahvistuskerros. Hiilikuituvahvistamisella saavu-

tettu kestävyydenlisäys esimerkiksi betonipalkissa tai -pilarissa on tärkeässä osassa jat-

kuvan sortuman estämisessä, kun paikallinen vaurio on syntynyt. Hiilikuituvahvistaminen 

sopii myös betonirakenteiden liitoksien vahvistamiseen. Hiilikuituvahvistettujen pilari-

palkkiliitosten sitkeyden on todettu kasvavan huomattavasti ja liitoksen kuormankestä-

vyys on saatu kasvatettua yli kaksinkertaiseksi. (NIST, 2007, s. 72–73) 

Kuten edellä todettiin, hiilikuituvahvistaminen sopii moniin samoihin rakenteisiin ja tar-

koituksiin, kuin perinteiset vahvistusmenetelmät. Palkin taivutuskestävyyden lisää-

miseksi hiilikuitulevyjä voidaan kiinnittää palkin alapintaan ja tarvittaessa kylkiin, siten 

että hiilikuidun syyt asetetaan palkin pituussuunnan mukaisesti. Taivutuskestävyyden li-

säys riippuu pitkälti hiilikuitumateriaalin oikeasta valinnasta sekä sen kiinnittymisestä be-

tonipalkkiin. Palkin leikkauskapasiteetin kasvattaminen tulee tarpeeseen, kun leikkaus-

kapasiteetin arvo ei ole riittävä tai mikäli taivutuskestävyyden lisäyksellä ei ole saavutettu 

haluttua arvoa. On kuitenkin huomattu, että hiilikuituvahvistetun palkin leikkauskestävyys 
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ei merkittävästi eroa vahvistamattoman palkin leikkauskestävyydestä. Leikkauskestä-

vyyden kannalta vahviste toimii parhaiten silloin, kun kuidut ovat yhdensuuntaiset leik-

kauksen pääjännityksen kanssa.  

Kuva 20. Teräsbetonipalkin leikkauskapasiteettia lisäävä hiilikuituvahviste (NTC, 

2014, s. 14). 

Betonilaattojen vahvistamisessa hiilikuitukaistojen asentamiseen vaikuttaa se, onko 

laatta yhteen vai kahteen suuntaan kantava. Yhteen suuntavan laatan vahvistamisessa 

kaistojen asentaminen riittää yhdessä suunnassa, kun taas kahteen suuntavan kantavan 

laatan tilanteessa hiilikuituvahvisteet on asennettava kumpaakin suuntaan. Kahteen 

suuntaan kantavan laatan murtotavan perusteella vahvistetta voidaan käyttää enemmän 

laatan keskialueella sekä laatan ylä-, että alapinnassa. (NTC, 2014, s. 15) 

 

Kuva 21. Teräsbetonilaatan vahvistaminen hiilikuidullakaistoilla asentamalla ne 

laatan ylä- sekä alapintaan (NTC, 2014, s. 16). 

Teräsbetonipilarien vahvistaminen hiilikuituvahvisteilla perustuu betonin puristuslujuu-

den ja sitkeyden paranemiseen. Yleisin menetelmä on ympäröidä pilari hiilikuitukaistoilla 

prosessin nopeuden, kustannustehokkuuden ja toimivuuden takia. Samalla kun betonin 
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puristuslujuutta ja murtovenymän arvoa saadaan paremmaksi, hiilikuidun vetolujuudesta 

saadaan suurin hyöty irti. (NTC, 2014, s. 16–17) 

Kuva 22. Teräsbetonipilarin vahvistaminen hiilikuitukaistalla (NTC, 2014, s. 17). 
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5. ANALYYSIMENETELMÄT VAIHTOEHTOISILLE 
KUORMANSIIRTOREITEILLE 

Vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien suunnittelussa tavoitteena on kuormille uuden kul-

kureitin löytämisen lisäksi taata rakennuksen rungon stabiilius. Rakennusta on siis tar-

kasteltava kokonaisuutena silloin, kun jokin mielivaltainen kantava rakenneosa kuvitel-

laan poistetuksi rakennuksesta. Tällainen rakennuksen stabiiliustarkastelu edellyttää ra-

kennuksen 3D-laskentamallin käsittelyä erilaisilla analyysimenetelmillä. Nykyaikaisilla 

laskentaohjelmilla rakenneosan poistaminen ja sen seurausten määrittäminen onnistuu 

tehokkaasti. On kuitenkin muistettava, että esimerkiksi kantavan pilarin äkillinen poistu-

minen on kaoottinen ilmiö: pienikin muutos lähtötiedoissa voi johtaa täysin erilaiseen lop-

putulokseen. Tästä syystä yksittäisistä analyysituloksista ei voida tehdä joka tilantee-

seen päteviä johtopäätöksiä. (RIL 201-4-2017, s. 46) 

Eurokoodi ei tarjoa ohjeistusta yleisimpien vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien analyy-

simenetelmien käyttöä varten. Tästä syystä tässä työssä esitellään ja laskennallisessa 

osiossa sovelletaan yhdysvaltalaisen General Service Administrationin (GSA) esittämiä 

analyysimenetelmiä vaihtoehtoisille kuormansiirtoreiteille. Näissä menetelmissä poiste-

taan rakennuksesta jokin kantava rakenneosa, esimerkiksi pilari tai seinä. Tällainen lä-

hestymistapa ei kuitenkaan määrittele vaurion aiheuttajaa tarkasti, joten menetelmien 

soveltuvuus rajoittuu tilanteisiin, joissa normaalista poikkeavat kuormitukset aiheuttavat 

riskin jatkuvan sortuman tapahtumiselle. Lähestymistavan etu on se, että rakenteiden 

sitkeys ja jatkuvuus korostuvat: esimerkiksi liitoksissa sallitaan plastisten nivelten synty-

minen ja useamman kerroksen korkuisten pilarien pilkkomista pienempiin osiin välte-

tään. (NIST, 2007, s. 50) 

Vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien analyysissä huomioidaan vain onnettomuustilan-

teen kuormat. Muut kuormat, jotka todellisessa tilanteessa mahdollisesti edesauttaisivat 

esimerkiksi kantavan pilarin vaurioitumisessa, jätetään huomioimatta. Pilarin poiston 

seurauksena aluksi kaksiaukkoinen palkki muuttuu yksiaukkoiseksi palkiksi. Muutos ole-

tetaan yleensä äkkinäiseksi tapahtumaksi, jolloin rakenteeseen kohdistuu sen värähtelyn 

myötä dynaamisia rasituksia. Dynaamiset vaikutukset otetaan huomioon eri tavoin riip-

puen siitä, mitä analyysimenetelmää käytetään. Yhtäkkisten dynaamisten vaikutusten 

alaisena olevan rakenteen ei voida olettaa toimivan elastisesti, joten rakenteiden pitää 

pystyä muodostamaan plastisia niveliä sekä sietämään suuria muodonmuutoksia. Näin 

rakenteet kykenevät vastaanottamaan ja vähentämään dynaamisista vaikutuksista ai-

heutuvia rasituksia. (NIST, 2007, s. 50) 
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5.1 Materiaalin epälineaarisuus 

Kuten edellä todettiin, suurten dynaamisten vaikutusten alaisena olevan rakenteen on 

kyettävä muodostamaan plastisia niveliä, sekä kestämään suuriakin muodonmuutoksia 

erityisesti pilarien ja palkkien liitoskohdissa. Usein rakenneanalyysiin ja rakenteiden 

kuormitusten tutkimiseen riittää käytettäväksi materiaalin lineaarielastinen materiaali-

malli (Kuva 23). Materiaalimalli ei kuitenkaan enää toimi, mikäli kuormien jakaantuessa 

rakenteet saavat huomattavasti uutta kuormaa kannettavakseen. (DCLG, 2011, s. 83) 

Kuva 23. Lineaarielastinen materiaalimalli (DCLG, 2011, s. 83). 

Kuvan 24 esittämää elastis-plastista materiaalimallia voidaan käyttää, mikäli plastisten 

muodonmuutosten voidaan olettaa olevan suuria. Ideaalinen elastis-plastinen materiaa-

limalli sallii rakenteiden suuremman kuormituksen kuormien uudelleen jakautuessa, jol-

loin määräävien tapahtumien vaikutus voidaan mallintaa ja arvioida riittävällä tarkkuu-

della. Tämä malli siis sallii plastisia muodonmuutoksia paremmin, kuin edellä esitetty 

lineaarielastinen materiaalimalli (DCLG, 2011, s. 83) 

Kuva 24. Elastis-plastinen materiaalimalli (DCLG, 2011, s. 83). 
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Joissain tilanteissa materiaalin lujuuden kasvaminen venymän kasvaessa, eli myötölu-

jittuminen halutaan huomioida sen jälkeen, kun materiaalin myötölujuus on saavutettu. 

Tällaista materiaalimalli kutsutaan bi-lineaariseksi materiaalimalliksi. Kuvan 25 mukai-

sesti myötörajan jälkeiset venymät jatkavat kasvuaan lievästi nousevana suorana, jonka 

kulmakerroin on yleensä huomattavasti pienempi kuin materiaalin kimmokerroin elasti-

sella osuudella (T. Salmi, S. Pajunen, 2010, s. 42). Malli on tarkempi kuin edellä esitetty 

elastis-plastinen materiaalimalli ja sallii materiaalin suuremman kestävyyden. Tämä taas 

johtaa siihen, että kuormien jakaantuessa kuormat jakaantuvat pienemmälle alueelle, 

koska poistetun rakenteen alueella olevat rakenteen pystyvät ottamaan itse suuremman 

osan jakaantuvasta kuormasta. Materiaali voi usein lujittua merkittävästi venymän kas-

vaessa, mutta elastis-plastista materiaalimallia pidetään silti riittävän tarkkana mallina 

materiaalin epälineaaristen tapahtumien ennustamiseen ja arvioimiseen. (DCLG, 2011, 

s. 83–84). Myötölujittumisen lisäksi etenkin betonin kaltaisilla materiaaleilla esiintyy pu-

ristuksessa myös myötöpehmenemistä, joka ei kuitenkaan tässä työssä ole ilmiönä 

oleellinen. (T. Salmi, S. Pajunen, 2010, s. 44) 

Kuva 25. Bi-lineaarinen materiaalimalli (DCLG, 2011, s. 84). 

5.2 Lineaarinen staattinen menetelmä 

Lineaarinen staattinen menetelmä eli LSM (engl. Linear Static Procedure, LSP), on esi-

teltävistä analyysimenetelmistä likimääräisin. Esiteltävistä menetelmistä LSM vaatii vä-

hiten laskentaohjelmistojen ominaisuuksilta. Jatkuvan sortuman uhan alla rakenteet har-

voin käyttäytyvät lineaarisesti, jolloin lineaaristen menetelmien käyttäminen johtaa hel-

posti hyvinkin konservatiivisiin ratkaisuihin. Lisäksi staattisena menetelmänä LSM jättää 

helposti huomioimatta suuriakin dynaamisia liikehdintöjä. Näistä syistä johtuen lineaa-

rista staattista menetelmää tulisi käyttää vain yksinkertaisiin rakennuksiin ja rakenteisiin, 

joiden käyttäytymistä voidaan muutenkin ennakoida jollain tavalla. (NIST, 2007, s. 50) 
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Yksinkertaiset lineaariset menetelmät eivät kykene huomioimaan toisen asteen vaiku-

tuksia, epälineaarisia materiaaliominaisuuksia tai köysi- ja kalvorakenteiden muodostu-

mista. Rakenteen on myös kyettävä muodostamaan plastisia niveliä silloin, kun pysty-

suuntainen kantava rakenneosa poistetaan. Tarkempien analyysimenetelmien tulee 

huomioida esimerkiksi epälineaariset muodonmuutokset rakenteissa. (NIST, 2007, s. 

50–51) 

Koska kyseessä on staattinen menetelmä, on rakenneosan poistumisesta aiheutuvat ra-

situkset otettava huomioon dynaamisella kertoimella, jonka arvo on yleensä kaksi. 

LSM:n käyttö on rajoitettu rakennukseen, joiden korkeus on enintään 10 kerrosta. Me-

netelmän käyttöönotossa on myös DCR:ään (engl. Demand-Capacity Ratio) liittyvä ra-

joite, jos mikä tahansa seuraavista rakennuksen epäsäännöllisyysehdoista täyttyy: 

1) Kantavissa pysty- tai vaakarakenteissa esiintyy merkittäviä epäjatkuvuuskoh-

tia 

2) Ulkoiseen pilariin, ei kuitenkaan nurkkapilariin, liittyvän rakenneosan käyttö-

aste on alle 50 % toiseen puoleen verrattuna. Tällainen tilanne voi esiintyä 

esimerkiksi silloin, kun palkkien jännevälien pituudet vaihtelevat voimakkaasti 

3) Ulkoisten, ei kuitenkaan nurkassa sijaitsevien, toisiinsa liittyvien kantavien sei-

nien käyttöaste on alle 50 % 

4) Vaakavoimia kantava horisontaalinen rakenne ei ole yhdensuuntainen min-

kään rakennuksen pääakselin kanssa. Tällainen tilanne voi esiintyä esimer-

kiksi kaarevien kehien tapauksessa. (GSA, 2016, s. 19) 

DCR-arvoa ei siis tarvitse laskea, mikäli rakennusta ei voida todeta epäsäännölliseksi. 

Epäsäännöllisyyskriteerin täyttyessä DCR on kuitenkin laskettava kaavalla 

DCR =
𝑄𝑈𝐷𝐿𝑖𝑚

𝑄𝐶𝐸
 ,         (2) 

missä   QUDLim  on rakenneosaa rasittava voima tai taivutusmomentti ja 

 QCE  on rakenneosan kestävyys murtorajatilassa. 

Vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien analyysi voidaan suorittaa lineaarisella staattisella 

menetelmällä, mikäli minkä tahansa kantavan rakenneosan DCR-arvo ei ylitä arvoa 2,0. 

(GSA, 2016, s. 19–20) 

Menetelmää varten rakennuksesta luodaan 3D-laskentamalli, johon mallinnetaan kaikki 

kantavat primäärirakenteet, lukuun ottamatta poistetuksi ajateltua kantavaa rakenne-

osaa. Sekundäärirakenteita ei siis tarvitse mallintaa, sillä niiden vaikutus jatkuvan sortu-
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man ehkäisemiseksi oletetaan merkityksettömäksi. Primäärirakenteiden lujuusominai-

suuksien tulee vastata niiden todellisia lujuusominaisuuksia. Mallinnuksessa on syytä 

kiinnittää huomiota myös esimerkiksi väli- ja yläpohjan liitoksiin, jotta kuorman siirtyvät 

kantaville pystyrakenteille mahdollisimman todenmukaisesti. Näin laskennasta saadaan 

luotettavampia tuloksia. (GSA, 2016, s. 19)  

LSM:ää varten muodostetaan kaksi eri kuormitusyhdistelmää: siirtymäperusteinen kuor-

mitustapaus ja voimaperusteinen kuormitustapaus. Näistä kahdesta DCR määritetään 

ensiksi mainitun kuormitusyhdistelmän avulla. LSM:n käytön yhteydessä vaakasuuntais-

ten voimien mallintaminen ei ole pakollista, sillä menetelmässä ajatellaan pilarin tai sei-

nän sortuessa rakennuksen vaakasuuntaisen stabiliteetin säilyvän. Kummassakin kuor-

mitusyhdistelmässä sekä rakenteiden omapainoja sekä hyötykuormia kasvatetaan ker-

tomalla niitä dynaamisella suurennuskertoimella Ω. Kuormitusyhdistelmät lasketaan siir-

tymäperusteiselle (alaindeksi LD) ja voimaperusteiselle (alaindeksi LF) tapaukselle kaa-

valla 

(𝐺𝐿𝐷  𝑡𝑎𝑖 𝐺𝐿𝐹) =  (Ω𝐿𝐷  𝑡𝑎𝑖 Ω𝐿𝐹)[1,2𝐷 + max(0,5𝐿; 0,2𝑆)],   (3) 

missä  Ω on dynaamisten vaikutusten suurennuskerroin, 

 D on pysyvät kuormat, 

 L on hyötykuormat ja 

 S  on lumikuormat. (GSA, 2016, s. 20–22) 

Kaavalla 3 lasketut kuormat sijoitetaan vaikuttamaan kaikkiin poistetun rakenneosan ylä-

puolisiin kerroksiin ja alueille, joissa voidaan arvella rakenneosan poiston johdosta seu-

raavan dynaamisia vaikutuksia. Muille alueille voidaan sijoittaa vaikuttamaan voima G, 

joka saadaan kaavalla 3 jättämällä pois dynaaminen suurennuskerroin Ω. Esimerkki 

kuormien sijoittelusta on esitetty kuvassa 26. (GSA, 2016, s. 20–21)  

Taulukko 6. Dynaamisen suurennuskertoimen eri arvoja (mukaillen GSA, 2016, 

s. 22). 

 

Dynaamiselle suurennuskertoimelle Ω on esitetty arvoja eri tilanteissa taulukossa 6. Siir-

tymäperusteisessa tilanteessa kertoimen suuruuteen vaikuttaa kerroin mLIF, joka on pie-

nin niiden rakenteiden, esimerkiksi palkkien tai seinäelementtien, m-kertoimista, jotka 

liittyvät suoraan poistetun rakenneosan yläpuolella sijaitseviin pilareihin tai seiniin. Tark-

koja arvoja m-kertoimelle on esitetty GSA:n ohjeessa. (GSA, 2016, s. 22)  

Materiaali Rakennetyyppi ΩLD ΩLF

Teräsbetoni Kehä 1,2mLIF + 0,80 2,0

Kantava seinä 2,0mLIF 2,0
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Kuva 26. Kuormien sijoittelu LSM:ssä ja ELSM:ssä, kun rakennuksesta on pois-

tettu kantava pilari (mukaillen GSA, 2016, s. 23). 

Lopuksi jokaisen rakenneosan kohdalla tarkistetaan, että kestävyysehdot sekä siirtymä- 

että voimaperusteisessa tapauksessa täyttyvät kaavoilla (4) ja (5):    

  Φm𝑄𝐶𝐸 ≥  𝑄𝑈𝐷              (4) 

  Φ𝑄𝐶𝐿 ≥  𝑄𝑈𝐹,               (5) 

missä   QUD ja QUF  on rakenneosaan kohdistuva voima, 
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 m  on rakenteen m-kerroin, 

 𝛷  on materiaalin pienennyskerroin ja 

 QCE ja QCL on rakenteen kestävyys murtorajatilassa. 

Materiaalin pienennyskertoimen 𝛷 arvo voidaan määrittää esimerkiksi materiaalin sovel-

tuvasta standardista. Yllä olevien ehtojen täyttyessä voidaan todeta, että rakennuksessa 

ei tapahdu jatkuvaa sortumaa lineaarisen staattisen menettelyn perusteella. (GSA, 2016, 

s. 25–26) 

5.3 Epälineaarinen staattinen menetelmä 

Lineaarisen staattisen menetelmän käyttöön liittyi rajoitteita, jotka liittyivät rakennuksen 

korkeuteen, rakenteiden DCR-arvoihin sekä rakennuksen epäsäännöllisyyksiin. Epäline-

aarisessa staattisessa menetelmässä ELSM (engl. Nonlinear Static Procedure, NSP) 

tällaisia rajoitteita ei ole.  

Suurista muodonmuutoksista seuraavien geometristen epälineaarisuuksien sisällyttämi-

nen laskentaan sallii kuormien uudelleenjakautumisen pystyrakenteen poiston jälkeen. 

Epälineaarisessa laskennassa voidaan laatoille ja palkeille sallia kalvorakenteen muo-

dostuminen, jolloin esimerkiksi palkin päiden liitokset sallivat suurempia rasituksia. Lii-

tokset tuleekin ELSM:ssä mallintaa epälineaarisesti käyttäytyviksi jousiksi, joiden omi-

naisuuksien määrittely voi olla suunnittelijalle hankala tehtävä. Liitoskohtien analysointi 

vaatii siis suunnittelijalta huomattavasti enemmän kokemusta kuin lineaarinen staattinen 

menetelmä. Kuten LSM:ssä, dynaamiset vaikutukset huomioidaan kuormien kasvatta-

misella dynaamisella suurennuskertoimella. Kuorman kasvattaminen askelittain mahdol-

listaa tarkempien tulosten saamisen. Kuitenkin, koska kyseessä on staattinen mene-

telmä, merkittäviä dynaamisia vaikutuksia voi jäädä huomioimatta. (NIST, 2007, s. 51–

52) 

Rakennemallin analyysiä varten rakennuksesta luodaan 3D-malli laskentaohjelmaan, 

kuten LSM:ssä. Malliin mallinnetaan kaikki kantavat primäärirakenteet, mutta sekundää-

rirakenteiden mallintaminen on valinnaista. Rakenteiden lujuus- ja jäykkyysominaisuudet 

tulee mallintaa todenmukaiseksi. Kaikkien rakenneosien lujuuksille käytetään kuitenkin 

myös lujuuden pienennyskertoimia, joita tulee käyttää myös esimerkiksi pilari-palkki-lii-

toksen kestävyydelle. Kuormien asettelu malliin tapahtuu kuten lineaarisessa staatti-

sessa menetelmässä kuvan 26 mukaisesti: kuorma GN vaikutta niillä alueilla, joilla olete-

taan dynaamisten vaikutuksien vaikuttavan. Muualla vaikuttava kuorma lasketaan ilman 

dynaamista suurennuskerrointa. ELSM:ssä lasketaan vain yksi kuormitustapaus kaa-

valla 6:  
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𝐺𝑁 =  Ω𝑁[1,2𝐷 + max(0,5𝐿; 0,2𝑆)],     (6)  

missä  D on pysyvän kuorman suuruus, 

 L on hyötykuorman suuruus, 

 S  on lumikuorman suuruus ja 

 ΩN on dynaamisten kuormien suurennuskerroin. (GSA, 2016,   

                      s. 26–27) 

Kuormien asettelussa huomioidaan kuormituksen kasvu ajan funktiona askeleittain: as-

keleita tulee käyttää vähintään 10 siten, että kuorma alkaa nollasta ja päättyy lopulta 

maksimiarvoonsa. Laskentaohjelmistolta vaaditaan siis kykyä kasvattaa kuormaa aske-

littain, jotta rakenne voi saavuttaa tasapainoaseman ennen seuraavan kuormanlisäysas-

keleen ottamista. Dynaamisen suurennuskertoimen suuruus teräsbetonirakenteille on 

esitetty taulukossa 7. (GSA, 2016, s. 27) 

Taulukko 7. Dynaamisen kuorman suurennuskertoimen suuruus epälineaari-

sessa staattisessa menetelmässä (mukaillen GSA, 2016, s. 28). 

 

Taulukossa 7 esiintyvä plastinen kiertymä θpra voidaan määrittää esimerkiksi Unified Fa-

cilites Criterian (UFC 2016) tarjoamien julkaisujen avulla. Taulukossa 8 on esitetty teräs-

betonirakenteille suhteellisen jäykkyyden arvoja, joiden avulla myötökiertymä θy voidaan 

määrittää. 

Taulukko 8. Teräsbetonirakenteiden suhteellisia jäykkyyksiä (mukaillen ASCE, 

2017, s. 147). 

 

Liitoksissa tulee huomioida, että θy on liitettävän rakenteen, esimerkiksi palkin tai laatan, 

myötökiertymä. Dynaamisen suurennuskertoimen ΩN määrittämiseksi koko rakenteelle 

tulee valita pienin niistä plastisen kiertymän ja myötökiertymän suhteista θpra/θy, joiden 

laskennassa käytetyt rakenteet tai liitokset sijaitsevat dynaamisella suurennuskertoi-

Rakenneosa Taivutusjäykkyys Leikkausjäykkyys Aksiaalijäykkyys

Palkit (esijännittämättömät) 0,3EcIc 0,4EcAw -

Palkit (esijännitetyt) EcIc 0,4EcAw -

Pilarit (NEd,g ≥ 0,5Acfc) 0,7EcIc 0,4EcAw EcAc

Pilarit (NEd,g ≤ 0,1Acfc) 0,3EcIc 0,4EcAw EcAc

Seinät (halkeilleet) 0,35EcIc 0,4EcAw EcAc

Materiaali Rakennetyyppi ΩN

Teräsbetoni Kehä 1,04 + 0,45/(θpra/θy + 0,48)

Kantava seinä 2,0
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mella korotettujen kuormien alueella. Pienimmän suhteen valitsemalla saadaan mahdol-

lisimman suuri arvo dynaamiselle suurennuskertoimelle ja näin laskenta saadaan mah-

dollisimman varmalle puolelle. (GSA, 2016, s. 28) 

Siirtymäperusteisessa laskennassa rakenteille käytetään todellista kapasiteettia suu-

rempaa kykyä vastustaa muodonmuutoksia. Voimaperusteisessa tapauksessa tulee tar-

kastaa kaavan 5 ehto. Mikäli kummassakin laskennassa todetaan rakenteiden kapasi-

teettien olevan suurempia kuin niihin kohdistuvat rasitukset, voidaan jatkuvan sortuman 

tapahtuminen katsoa epätodennäköiseksi tapahtumaksi. (GSA, 2016, s. 28–29) 

5.4 Epälineaarinen dynaaminen menetelmä 

Epälineaarisen dynaamisen menetelmän ELDM (engl. Nonlinear Dynamic Procedure, 

NDP) käytölle ei ole GSA:n ohjeessa asetettu minkäänlaisia rajoitteita. ELDM antaa esi-

teltävistä analyysimenetelmistä tarkimmat tulokset, mutta vaatii samalla eniten koke-

musta suunnittelijalta ja laskentaohjelmistolta. Soveltuvia ohjelmistoja ovat NIST:n jul-

kaisun mukaan esimerkiksi LS DYNA, FLEX, ANSYS, ABAQUS JA LARSA. Eri ohjel-

mistot mahdollistavat suurten epälineaaristen ja ajasta riippuvien tapahtumien analysoin-

nin paikallisen vaurion tapahtuessa. On kuitenkin huomattava, että laskennan tarkentu-

essa myös käytettäviltä tietokoneilta vaaditaan entistä enemmän laskentatehoa. Lisäksi 

tarkka analyysi vaatii enemmän aikaa, jolloin suunnitteluprojektin aikataulu ja kustannuk-

set voivat asettaa rajoitteita käytettävälle analyysimenetelmälle. Toisaalta tarkemmalla 

laskennalla saavutetut säästöt rakentamisratkaisuissa voivat korvata suunnittelutyöstä 

aiheutuneet kustannukset. (NIST, 2007, s. 52) 

Laskentamallin luonti menetelmässä tapahtuu samanlailla, kuin edellä esitetyissä mene-

telmissä: malliin mallinnetaan kaikki primäärirakenteet ja niiden lujuudet määritellään to-

denmukaisiksi. Sekundäärirakenteiden mallintaminen ei ole pakollista. (GSA, 2016, s. 

29) 

ELDM:ssä kuormituksen suuruus voidaan laskea seuraavalla kaavalla: 

𝐺𝑁𝐷 =  1.2𝐷 + max (0,5𝐿; 0,2𝑆),      (7)  

missä  D on pysyvän kuorman suuruus, 

 L on hyötykuorman suuruus ja  

 S  on lumikuorman suuruus. (GSA, 2016, s. 30) 

Staattisista menetelmistä poiketen, kaavalla (7) laskettu kuormitus asetetaan kuormitta-

maan koko rakennusta. Kuormituksen laskennasta on jätetty pois kuormien dynaaminen 

suurennuskerroin Ω, sillä dynaamisten vaikutusten huomiointi sisältyy itse laskentamallin 
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analyysiin, jolloin sitä ei tarvitse huomioida kuormituksen suuruudessa. Kuormituksen 

lisäys menetelmässä tapahtuu askelittain, kunnes rakenne on saavuttanut tasapainoti-

lan: vasta tämän jälkeen tulee poistaa mallista poistetuksi ajateltu pilari tai kantava seinä. 

Rakenneosa suositellaan poistettavaksi ilman aikaviiveitä: tällöin dynaamiset vaikutuk-

set aiheuttavat suurimmat kuormitukset, ja laskenta on varmalla puolella. Halutessa ja 

laskentaohjelmiston sen salliessa, rakenteen poistolle voidaan asettaa myös jokin ajalli-

nen kesto. Rakenteen poisto saa kestää kuitenkin enintään kymmenyksen poistetun ra-

kenteen yläpuolisten vaakarakenteiden värähtelyn jaksonajasta. Jaksonajan määritys ta-

pahtuu laskentamallista ja silloin, kun pilari tai kantava seinä on jo poistettu mallista. 

Analyysiä jatketaan, kunnes poistetun rakenteen välittömässä läheisyydessä sijaitse-

vista rakenteista jokin saavuttaa suurimman siirtymätilansa, tai kunnes jokin niistä on 

heilahtanut yhden kerran. Näistä analyysitapauksista valitaan se, joka kesti pidempään. 

(GSA, 2016, s. 30) 
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6. ESIMERKKIKOHDE 

Työssä tarkasteltavana kohteena käytetään rakennusta, joka mukailee tyypillistä koro-

tusrakentamisen kohdetta. Rakennus on aluksi kahdeksankerroksisena kuulunut seu-

raamusluokkaan CC2. Korotuskerrosten myötä seuraamusluokka on noussut luokkaan 

CC3a. Tarkoituksena on tutkia, mitä tapahtuu, kun rakennuksen ensimmäisestä kerrok-

sesta poistetaan rakennuksen nurkan läheisyydestä reunapilari. Vaikka tapauksessa tut-

kitaan vaihtoehtoisia kuormansiirtoreittejä jatkuvan sortuman estämiseksi, on muistet-

tava, että lähtökohtaisesti vaurionsietokyvyn parantamiseen käytetään luvussa 2 esitet-

tyä sidevoimamenettelyä. Nurkkapilarin sijasta tutkittavaksi tapaukseksi valittiin reuna-

pilarin poisto, sillä tutkimuksen kannalta sen odotettiin olevan mielenkiintoisempi tapaus. 

Lisäksi ensimmäisen kerroksen pilarit ovat muita kerroksia pidempiä, jolloin poistetun 

rakenteen läheisyydessä sijaitsevien pilarien toiminnasta on varmistuttava kuormien uu-

delleen jakautumisen jälkeen. Rakennuksen ensimmäinen kerros voi sijaita esimerkiksi 

vilkkaan autotien varrella, jolloin yllättävän iskun vaikutus reunapilariin on mahdollinen. 

Tästä huolimatta tapausta on kuitenkin tarkoitus tutkia niin, että uhka on ennalta tunte-

maton. 

Työssä käytettävänä laskentaohjelmistona toimii Dlubal RFEM:n versio 5.24.02. Tarkas-

telu suoritetaan luvussa 5 esitetyn epälineaarisen staattisen menetelmällä GSA:n ohjeis-

tuksia soveltaen yhdessä eurokoodin mukaisen onnettomuustilanteen kuormitusyhdis-

telmän kanssa. Käytettävä ohjelmisto mahdollistaa materiaalin epälineaarisuuden mal-

lintamisen erilaisten materiaalimallien avulla. Staattisen menetelmän käytön todettiin ole-

van riittävän tarkka tämän diplomityön puitteissa. Lineaarista menetelmää ei analyysissä 

käytetty, koska pilarin poiston johdosta rakenneosiin odotetaan kohdistuvan kuormia, 

jotka ylittävät rakenteiden kimmoisen kapasiteetin. Dynaamisella laskennalla laskenta 

olisi huomattavasti monimutkaisempaa ja pitkäkestoisempaa, mutta toisaalta tulokset oli-

sivat tarkempia. Saatuihin tuloksiin tulee siis suhtautua tarvittavan kriittisesti, eikä tulok-

sia tule käsittää yleispäteviksi.  

6.1 Tarkasteltava rakennus 

Tarkasteltavana rakennuksena on tyypillinen 1970-luvulla rakennettu teräsbetoniraken-

teinen asuinkerrostalo, johon alun perin kuului kellarikerroksen lisäksi yksi kerros toimis-

totiloille. Loput kuusi kerrosta ovat asuinkäytössä. Alkuperäisen kahdeksankerroksisen 

rungon päälle on rakennettu kaksi uutta kerrosta asumistarkoitukseen. Uusien kerrosten 
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päärunko koostuu teräksestä ja sekundäärirunko puusta: kantavina pystyrakenteita toi-

mivat liittopilarit CFRHS 150x150x5 ja kantavana vaakarakenteena kertopuurunko 

57x450 k900. Rakennuksen kolme alinta kerrosta on toteutettu pilari-palkkirakenteisina. 

Rakennus on noin 27 metriä pitkä, 13,5 metriä leveä ja 30 metriä korkea. Kellarikerrok-

sessa sekä toisessa kerroksessa pilareiden dimensiot ovat 400x350 mm ja ensimmäi-

sessä kerroksessa 400x300. Pilarien korkeudet ovat kellarikerroksessa 2,8 metriä, en-

simmäisessä kerroksessa 3,8 metriä ja toisessa kerroksessa 2,8 metriä. Palkkien kor-

keudet vaihtelevat 400–560 mm:n välillä ja leveydet 170–300 mm:n välillä. Sekä palkit, 

että pilarit ovat jatkuvarakenteisia. Korotuskerroksiin asti kerrosten pystysuuntaisina 

kantavina rakenteina toimivat paikalla valetut kantavat seinät. Rakennukseen kuuluu 

myös kellarikerroksessa sijaitseva väestönsuoja sekä kaksi hissikuilua, joista toinen vie 

kellarista ylimpään kerrokseen ja toinen kellarista toiseksi ylimpään kerrokseen. Hissi-

kuilut toimivat samalla rakennuksen jäykistävinä rakenteina. Rakennuksen kantavien 

seinien paksuus on ulkoseinälinjalla 150 mm ja huoneistojen kohdalla 170 mm. Raken-

nuksen toisella puolella (Kuva 28) sijaitsee lisäksi toiseen kerrokseen asti muusta raken-

nuksesta ulottuvaa tasannetta. 

 

Kuva 27. Tarkasteltavan rakennuksen 3D FEM-malli. Tutkittava alue merkattu 

punaisella suorakulmiolla. 
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Kuva 28. Toinen puoli tarkasteltavasta rakennuksesta. 

 

Kuva 29. Tarkasteltavat palkit tunnuksineen korostettuina, poistettava pilari osoitettu 

nuolella. 
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Kuva 30. Tarkasteltavat pilarit tunnuksineen. Tutkittavat palkit ja laatta on piilotettu ku-

vasta. 

6.2 Materiaalin epälineaarisuuden mallintaminen  

Materiaalin epälineaarisen toiminnan mallintaminen rajattiin poistettavan pilarin tukemiin 

palkkeihin ja kaikkiin yläpuolisiin laattoihin, sillä voidaan olettaa, että kaukana poistetusta 

pilarista sijaitsevien rakenteiden kuormitukset eivät merkittävästi kasva, jolloin niiden 

epälineaarista toimintaa ei myöskään tarvitse huomioida. Käytettävä ohjelmisto tukee 

rakenteen epälineaarisen toiminnan mallintamisen sauva- ja kuorirakenteille moduulien 

RF-CONCRETE Members ja RF-CONCRETE Surfaces kautta, mutta ne eivät toimi epä-

lineaarisessa laskennassa samanaikaisesti.  Tämän takia rakenteiden materiaalin epäli-

neaarisuus mallinnettiin muuttamalla rakenteen materiaalimallia sopivaksi. 

Haasteeksi työssä osoittautui laatan ja palkin yhteistoiminnan mallintaminen epälineaa-

risten materiaalimallien vaikutuksen alaisena niin, että esimerkiksi palkin jännitys ei juu-

rikaan kasvaisi sen jälkeen, kun rakenteen myötölujuus saavutetaan. Lisäksi laatta ja 

palkki yhdessä muodostavat todellisuudessa T-poikkileikkauksen, jolloin pitäisi esimer-

kiksi määrittää laatan puristuslaipan tehollinen leveys, mutta yksinkertaistuksen vuoksi 

palkin korkeutta kasvatettiin laatan paksuuden verran. Kuvassa 31 on laatan ja palkin 

yhteistoiminnan tutkimiseen käytetty yksinkertainen malli, jossa palkkia on korotettu laa-

tan korkeuden verran.  
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Kuva 31. Palkin ja laatan yhteistoiminnan tutkimiseen käytetty yksinkertainen malli 

sekä periaatekuva todellisesta ja mallinnetusta palkki-laatta -rakenteesta. 

Palkin osalta rakenteen materiaalimalliksi päätettiin valita myötölujittuva Isotropic Plastic 

1D, jolloin materiaalin myötölujuus on sama sekä puristus-, että vetopuolella (Kuva 32a). 

Todellisessa tilanteessa palkki kestää enemmän puristusta kuin vetoa ennen myötölu-

juuden saavuttamista, mutta rakenteen neutraaliakselin siirtyminen lähemmäksi palkin 

yläreunaa kasvattaa yhteen kiinnitetyn palkki-laatta -poikkileikkauksen taivutusvastusta, 

minkä seurauksen rakenteen taivutuskestävyys kasvaa pelkän palkin taivutuskestävyy-

teen verrattuna. Tutkittavassa tapauksessa neutraaliakselin siirtymistä ei siis kuitenkaan 

pääse palkissa tapahtumaan symmetrisen myötölujuuden takia. Palkin ja laatan liitok-

seen asetettiin lisäksi palkin pituussuuntainen jousi, jolle asetettiin pieni jousivakio 1000 

kN/m2. Jousen myötä palkin ja laatan rajapintaan ei pääse muodostumaan työntövoi-

mista voimaparia, joista aiheutuisi ”ylimääräistä” taivutusta rakenteelle, ja näin rakenteen 

taivutuskestävyys koostuu palkin ja laatan taivutuskestävyyksien summasta. 

Kuva 32. Materiaalimallin toiminta silloin, kun materiaalin myötölujuudelle on asetettu 

samat arvot (a) tai eri arvot (b) puristus- ja vetopuolella. 

Laatan materiaalimalliksi asetettiin Isotropic Nonlinear Elastic 2D/3D, joka sallii yhdessä 

Mohr-Coulombin myötöehdon kanssa suuruudeltaan eri myötölujuuksien asettamisen 

sekä puristus-, että vetopuolelle (Kuva 32b). Vaihtoehtoinen myötöehto laatalle olisi hie-

man suuremmat jännitykset salliva Drucker-Pragerin myötöehto.  
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Palkkien ja laatan myötölujuuksien määritys tapahtui niiden taivutuskestävyyksien 

kautta. Rakenteiden kestävyyksien ja myötölujuuksien laskenta löytyy liitteestä A. Laatan 

osalta rakennuksen vanhoista piirustuksista saatiin selville laatan raudoitteet, jolloin sille 

saatiin lähelle todellisuutta oleva taivutuskestävyyden arvo. Palkkien todellisista raudoi-

tuksista ei saatu täyttä varmuutta piirustuksien puutteesta johtuen, joten raudoitteiden 

määrä ja suuruus jouduttiin arvaamaan muodostamalla rakennemalliin eurokoodin mur-

torajatilan mukainen kuormitusyhdistelmä ja valitsemalla raudoitteet niin, että palkit kes-

tävät murtorajatilan rasitukset. Palkkien raudoitteissa ei huomioitu mahdollisia puristus-

teräksiä, sillä niiden tuoma hyöty momenttikapasiteettiin olisi muutenkin hyvin pieni. Rau-

doitusten osalta tarkistettiin myös, että palkkien minimiraudoitusmäärä ylittyy. Rakentei-

den vetorasituskapasiteetin on työssä oletettu riippuvan suoraan rakenteessa olevasta 

teräsmäärästä. 

Tutkittavassa tapauksessa on odotettavissa, että palkeille alkaa muodostua taivutuksen 

lisäksi normaalivoimaa erityisesti jäljelle jäävän tuen alueella plastisten muodonmuutos-

ten tai eri suuntiin tapahtuvien siirtymien seurauksena, tai jos palkki alkaa toimia köysi-

rakenteena. Rakenteen taivutus- ja vetokapasiteeteille sallittiin sopivat käyttöasteet si-

ten, että kumpikaan kapasiteeteista ei pääse ylittymään. Sekä taivutus- että vetokestä-

vyyden käyttöasteen summan maksimiarvoksi asetettiin yksi (Kuva 33). Kuvassa 33 suu-

reet N ja M kuvaavat rakenteeseen kohdistuvia todellisia veto- ja taivutusrasituksia, ja 

NP ja MP vastaavia plastisia kapasiteetteja. Mitä suurempi osa rakenteen taivutuskapa-

siteetista on käytetty, sitä vähemmän rakenteelle voidaan sallia vetorasitusta. Rakenne 

kestää, mikäli taivutuksen ja vedon käyttöasteiden koordinaateista koottu piste sijaitsee 

yhteisvaikutuskäyrällä tai sen alle jäävällä alueella. Tämä oletus käyttöasteiden osalta 

on konservatiivinen, mutta riittävän tarkka suunnittelua varten. 

Kuva 33. Todellinen ja työssä käytetty taivutusmomentin ja normaalivoiman välinen yh-

teisvaikutuskäyrä suorakaidepoikkileikkaukselle (mukaillen M. Tuomala, 2020, s. 28). 
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6.3 Rakennemallin analyysi ja tulokset 

Kuvassa 34 on esitetty analyysin laskenta-asetukset. Analyysissä käytettiin suurten siir-

tymien menetelmää, jossa otetaan huomioon rakenteen geometrian muodonmuutokset 

sekä niiden vaikutukset rakenteiden sisäisiin rasituksiin. GSA:n ohjeistuksen mukaisesti 

staattisessa epälineaarisessa menetelmässä kuormaa kasvatettiin kymmenen askeleen 

verran, lähtien nollasta. Poistettavan pilarin poistaminen tapahtui yksinkertaisesti poista-

malla se mallista kokonaan. 

Kuva 34. Staattisen epälineaarisen analyysin laskenta-asetukset. 

Tutkittavassa tapauksessa rakennuksen pituussuunnassa olevien palkkien jänneväli 

kasvaa, kun niitä tukeva pilari poistetaan äkillisesti ja jatkuva kaksiaukkoinen palkki 

muuttuu yksiaukkoiseksi. Samalla risteyskohtaan tuleva rakennuksen poikkisuuntainen 

palkki jää roikkumaan edellä mainittujen palkkien sekä laatan varaan. Tutkittavan koh-

dan (Kuva 27) yläpuolella seuraavassa kerroksissa sijaitsee poikkisuuntainen palkki, 

jonka jälkeen seuraavissa kerroksissa on aukotettuja seiniä. Seinien toiminta jätettiin tä-

män diplomityön ulkopuolelle, mutta jokaisen kerroksen laatan voidaan omalta osaltaan 

odottaa ottavan vastaan osan jakautuvista kuormituksista ainakin korotettujen kuormien 

alueella. Pilarin poiston seurauksen vaakarakenteiden kuormituksien lisäksi myös ym-

päröivien pilarien pystykuormat sekä ylä- ja alapäiden momentit voivat kasvaa huomat-

tavasti. 

Taulukossa 9 on esitetty analyysissä tutkinnan kohteena olevien vaakarakenteiden di-

mensiot ja niiden raudoitukset tuella ja kentässä. Kuten luvussa 6.2 todettiin, palkkien 

korkeutta päätettiin nostaa laatan korkeuden verran, jolloin rakennemalli on kuvassa 31 

esitetyn mallinnetun rakenteen mukainen. Tutkittaviin palkkeihin PK1 ja PK2 todettiin riit-
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tävä minimiraudoitusmäärän ylittävä raudoitus murtorajatilassa, kun palkin ylä- ja alapin-

taan asetetaan raudat 2T12. Palkin PK3 osalta minimiraudoitusmäärä täyttyy, kun ylä- 

ja alapintaan asetetaan raudoitus 3T12. Paikallavalulaatassa on raudoitusverkko T8 200 

mm:n silmäkoolla sekä laatan ylä-, että alapinnassa. Vaikka tuella oletetaankin palkkien 

osalta olevan kummassakin pinnassa sama raudoitus, eivät puristusraudat ole mukana 

palkin kestävyyden tai lujuuden laskennassa, koska niiden vaikutus taivutuskestävyy-

teen pyritään hakemaan kokonaan pääraudoituksen kautta. Tutkittavien rakenteiden 

kestävyyksien ja lujuuksien laskenta on esitetty liitteessä A. 

Taulukko 9. Tutkittavien vaakarakenteiden dimensiot ja raudoitukset. 

 

Onnettomuusrajatilan tarkastelussa käytetään eurokoodin mukaista onnettomuusrajati-

lan kuormitusyhdistelmää (Taulukko 5), johon sovelletaan GSA:n ohjeistusta: kuormia 

korotetaan dynaamisella suurennuskertoimella poistettavan rakenneosan vaikutusalu-

eella kuvan 26 mukaisesti. Tähän ratkaisuun päädyttiin, koska yhdysvaltalaisten normien 

ja eurokoodin mukaan laskettujen tuloksien suora vertailu on hankalaa johtuen esimer-

kiksi erilaisista tavoista määrittää osavarmuusluvut eri materiaaleille ja kuormille. Euro-

koodin mukaan lasketussa onnettomuusrajatilanteessa kuormien yhdistelykertoimet 

ovat pienempiä, joten täysin GSA:n ohjeistuksen mukaan lasketussa tilanteessa voitai-

siin odottaa hieman suurempia rasituksia rakenteille. Kuormitus onnettomuusrajatilassa 

siis lasketaan standardin mukaisesti, ja lumikuorman sekä hyötykuormien suuruudet eri 

tiloissa on määritetty eurokoodin mukaisesti. Pääasiallinen hyötykuorma ei tutkittavassa 

tilanteessa ole lumi-, jää- tai tuulikuorma, joten hyötykuorman yhdistelykertoimen arvoksi 

saadaan 0,3. Lumikuorman yhdistelykertoimeksi saadaan 0,2. (SFS-EN 1990 NA, 2016, 

s. 18). Normaalin murtorajatilan yhdistelmässä lumikuorman yhdistelykertoimeksi vali-

taan 0,7 ja kuormituskertoimen KFI arvoksi 1,1 taulukon 2 mukaisesti. Eurokoodin kan-

sallisen liitteen (SFS-EN 1991 NA, 2019, s. 5) mukaisesti hyötykuorman arvoiksi vali-

taan: 

- asuntojen välipohjissa 2,0 kN/m2 ja 

- toimistotilojen välipohjissa 2,5 kN/m2. 

Lumikuorman osalta voidaan olettaa rakennuksen sijaitsevan Pirkanmaalla, jolloin lumi-

kuorman arvoksi maan pinnalla saadaan 2,5 kN/m2. Kohteen katon muotokertoimeksi 

0,8 on sopiva valinta, jolloin lumikuorman arvoksi katolla saadaan 2,0 kN/m2. Kuormien 

Rakenneosa h [mm] b [mm] Yläpinnan raudoitus Alapinnan raudoitus

PK1 660 200 2T12 2T12

PK2 660 200 2T12 2T12

PK3 710 300 3T12 3T12

Paikallavalulaatta 200  - T8 #200 T8 #200
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asettelu tapahtuu kuvan 26 mukaisesti. Dynaamisella suurennuskertoimella kasvatetut 

kuormat siis sijaitsevat poistetun rakenneosan läheisyydessä ja jokaisessa kerroksessa 

siitä ylöspäin, mukaan lukien rakennuksen yläpohja. Näissä kerroksissa oletetaan esiin-

tyvän dynaamisia vaikutuksia kantavan pystyrakenteen poiston seurauksena. Muualla 

dynaamisen suurennuskertoimen arvoksi voidaan olettaa yksi, jolloin rakenneosan pois-

tosta johtuvien dynaamisen vaikutusten oletetaan olevan pieniä. Tuulikuormien vaiku-

tusta ei kuormitusyhdistelmissä otettu huomioon, sillä sen vaikutus pystykuorman lisäyk-

seen voidaan olettaa hyvin pieneksi. GSA:n ohjeistus ei myöskään edellytä tuulikuorman 

huomioimista analyysissä. 

(Izzuddin, 2010, s. 563) toteaa, että mikäli rakenteessa esiintyy pilarin poiston seurauk-

sena vetovoiman rasittamia köysirakenteita, voi suurennuskertoimen pienentäminen joh-

taa epävarmalla puolella olevien tulosten seurauksena vaarallisiin rakenneratkaisuihin. 

GSA:n ohjeistusta sovelletaan nyt yhdessä eurokoodin onnettomuustilanteen kuormitus-

tilanteen kanssa, mutta dynaamisen suurennuskertoimen tarkempaan määrittelyyn eu-

rokoodi ei ohjeistusta sisällä. Dynaamisista vaikutuksista saadaan näin myös varmalla 

puolella tulokset. Näistä syistä kuormien dynaamista suurennuskertoimesta ei lähdetty 

sen maksimiarvosta pienentämään. 

Kuvassa 35 on esitetty teräsbetonipalkin todellista toimintaa kuvaava taipuma-taivutus-

momentti-kuvaaja. Kuvan mukaisesti materiaalin kimmokertoimen arvo laskee, kun be-

toni alkaa halkeilla. Myötörajan saavutettuaan kimmokertoimen arvo pienenee edelleen. 

Murtorajan saavutettuaan materiaalin kimmokertoimen arvossa ei enää esiinny suuria 

muutoksia. Paikallavalulaatan jäykkyyden pienenemistä arvioitiin standardin (SFS-EN 

1992-1-1, 2015, s. 209) mukaisesti asettamalla sen kimmokerroin suoraan 40 %:iin hal-

keamattoman betonin kimmokertoimesta. Näin materiaali toimii laatan osalta halkeil-

leena todenmukaisemmin ja laatalle saadaan poistetun pilarin kohdalla hieman suurempi 

siirtymä. Siirtymät ovat kuitenkin valmiiksi jo hyvin pieniä, joten suurta vaikutusta kimmo-

kertoimen alenemisella ei ole. Momenttikapasiteetin osalta voidaan ajatella jäykkyyden 

pienenemisen vaikutuksen halkeilun alettua olevan pieni, koska ”reitillä”, jolla myötöön 
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on päästy, ei ole tässä suurta merkitystä. Kimmokertoimen alenemisella suurin vaikutus 

on siis rakenteen siirtymiin tutkittavalla alueella. 

Kuva 35. Teräsbetonipalkin toiminta murtoa lähestyttäessä (mukaillen BY211, 2013, s. 

87). 

Pilarin poiston jälkeen sen yläpuolisen liitoksen pystysuuntaiseksi siirtymäksi alaspäin 

saadaan 5,4 mm. Pieni siirtymä johtuu siitä, että pilarin aiemmin kannattelema laatta 

siirtää nyt tehokkaasti kuormituksia muille kulma-alueen pilarin ympäröiville rakenne-

osille, kuten kappaleessa 2.4.2 jo ennakoitiin. Samoin laatan toimiminen yhdessä palk-

kien kanssa lisää systeemin jäykkyyttä, jolloin huomattavan suuria siirtymiä ei tässä ti-

lanteessa pääse esiintymään. Lisäksi poistetun pilarin yläpuolella sijaitsee toinen pilari, 

jonka varassa rakenteet yläpuolisten tasojen rakenteet roikkuvat. Kyseinen pilari on ve-

torasitetussa tilassa, jolloin kaikissa poistetun pilarin yläpuolisiin tasoihin muodostuu sa-

mantapainen siirtymätila tutkittavan ensimmäisen kerroksen tason kanssa. Laatta ai-

heuttaa onnettomuustilanteessa siihen liittyviin palkkeihin myös vääntöä ulokkeen alas-

päin suuntautuvan siirtymän seurauksena, mutta väännön vaikutus on tässä työssä jä-

tetty huomioimatta. Todellisessa suunnittelutyössä myös palkkien vääntökapasiteetti tu-

lisi tarkastaa. 
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6.3.1 Tutkittavat teräsbetonipalkit 
Kuvissa 36 ja 37 on esitetty tutkittavien palkkien jännitykset sen jälkeen, kun niitä tukeva 

pilari on poistettu rakennuksesta. Palkeille PK1 ja PK2 saatiin myötölujuuden arvoksi 

2,48 MPa ja palkille PK3 2,61 MPa. Kuvissa tummanpunaisen ja -sinisen alueen jänni-

tyksen alarajaksi on asetettu rakenneosan myötölujuus tarkasti, mutta asteikossa jänni-

tys on pyöristynyt yhden desimaalin tarkkuudelle. Negatiivinen jännityksen arvo kuvaa 

rakenteen puristuspuolen arvoja ja positiivinen vetopuolen arvoja. Kuvasta 36 huoma-

taan, että palkki on saavuttanut myötölujuutensa ja alkanut plastisoitumaan jäljelle jää-

neillä tuilla sekä jänteen keskellä sekä palkin veto-, että puristuspuolilla. Jännitys on 

myös lokaalisti päässyt hieman ylittämään materiaalin laskennallisen lujuuden, mikä joh-

tuu materiaalin myötölujittumisesta: materiaali siis jatkaa lujittumistaan pienemmällä kim-

mokertoimella, vaikka myötölujuus on saavutettu. Laskentaohjelmisto itsessään voi 

myös aiheuttaa pieniä numeerisia virheitä tuloksissa. Poistetun pilarin kohdalla havai-

taan äkkinäisiä muutoksia jännityksen arvoissa. Nämä johtuvat pilarista, joka sijaitsee 

poistetun pilarin yläpuolella ja jonka molemmin puolin palkit ovat yhä kiinnittyneet. Ku-

vassa 37 havaitaan samantapaista jännitysten jakautumista kuin kuvassa 36: palkki on 

tukialueella ja jänteen keskellä alkanut plastisoitumaan ja samalla voidaan havaita ma-

teriaalin myötölujittumista. Kummassakin tapauksessa rakenteen neutraaliakselin voi-

daan havaita kulkevan rakenteen keskellä, joten rakenne toimii kuten on haluttu. 

Kuva 36. Palkkien PK1 ja PK2 jännitykset [MPa] keskituen poiston jälkeen. 
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Kuva 37. Palkin PK3 jännitykset [MPa] päätytuen poiston jälkeen. 

Kuvissa 38 ja 39 on esitetty tutkinnan kohteena olevien palkkien momenttikuvaajat. Mo-

menttien arvot tuilla ja kentässä, sekä palkkien normaalivoimat on koottu taulukkoon 10. 

Negatiivinen momentti tarkoittaa vetoa rakenteen yläpinnassa ja posiitivinen normaali-

voima vetoa rakenteessa. Taivutuksen arvoista huomataan, että tuilla sekä kentässä 

palkkien laskennalliset kestävyydet kimmoisen alueen rajalle asti ovat ylittyneet. Mo-

menttikapasiteetin ylityttyä materiaalin myötölujittuminen mahdollistaa hieman suurem-

man kuormankantokyvyn, kun tuille alkaa muodostumana plastisia niveliä. Lisäksi las-

kentaohjelman voidaan olettaa aiheuttavan pientä numeerista virhettä tuloksissa. Pois-

tetun pilarin alueella on huomattava, että normaalitilanteessa tuella esiintyvä negatiivi-

nen momentti vaihtuukin onnettomuustilanteessa positiiviseksi. Puristus- ja vetopuoli siis 

kääntyvät tuen äkkinäisen poiston myötä päinvastaisiksi. Vaikka palkkien todellisista rau-

doituksista ei nyt ole piirustuksien puutteesta johtuen tarkkaa tietoa, voidaan olettaa, että 

palkin alapinnassa kulkee sama raudoitus kuin yläpinnassa ja että alapinnan raudoitteet 

on tehty jatkuvina eli ne eivät katkea juuri tuen kohdalla. Rakenteen kuormitushistorialla 

voidaan siis ajatella olevan analyysissä hyvin pieni merkitys. Mikäli todellisuudessa ala-

pinnan raudoitteita ei olisikaan tehty jatkuvina tuen yli, olisivat pystysuuntaiset todennä-

köisesti paljon suurempia kuin nyt, sillä silloin risteyskohtaan tulevien palkkien taivutus-

kapasiteetti vetopuolella olisi erittäin pieni. 
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Kuva 38. Palkkien PK1 ja PK2 momentit [kNm] keskituen poiston jälkeen. 

 

Kuva 39. Palkin PK3 momentit [kNm] päätytuen poisto jälkeen. 
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Taulukko 10. Palkkien kestävyydet ja maksimimomentit tuella (Mmax,t), kentässä 

(Mmax,k) sekä normaalivoiman suurimmat arvot onnettomuusrajatilassa. 

 

Kuva 40. Tutkittavat palkit tunnuksineen. 

Palkkien ja laatan liitokseen asetettu palkkien pituussuuntainen jousivakioltaan pieni 

jousi estää normaalivoiman muodostumisen laatalta palkille. Silti palkeille on muodostu-

nut pienehköjä veto- ja puristusrasituksia. Vetorasitukset eivät aiheudu köysirakenteen 

muodostumisesta tutkittavissa palkeissa, sillä kuten edellä todettiin, pilarin poistosta ai-

heutuneet pystysuuntaiset siirtymät alueella ovat erittäin pieniä. Veto- ja puristusrasituk-

set johtuvat todennäköisesti siitä, että tutkittavien palkkien ja poistetun pilarin risteys-

kohta lähtee siirtymään kohti palkkia PK2. Tämä siirtymä on arvoltaan alle millimetrin 

luokkaa, mutta riittää silti muodostamaan puristusta palkille PK2 ja vetoa palkille PK1. 

Lisäksi risteyskohta siirtyy samansuuruisen siirtymän poispäin palkista PK3, jolloin myös 

sille muodostuu vetorasitusta. Vaikka rasitusten jakaantumista halutaan hallita rakentei-

den taivutuskapasiteettien ja niiden käyttöasteiden kautta, täytyy analyysissä myös huo-

mioida, että rakenteiden laskennallinen vetokapasiteetti ei ylity.  

Palkkien kokonaisvenymät sekä plastiset venymät tuella sekä poistetun tuen alueella on 

esitetty taulukoissa 11 ja 12. Kokonaisvenymien avulla tarkastetaan palkkien sitkeysvaa-

timus. (SFS-EN 1992-1-1, 2015, s. 61) esittää, että plastisuusteorian mukaisessa palk-

kien analyysissä sitkeysvaatimus katsotaan toteutuneeksi sitkeysluokan B tai C veto-

raudoitusten osalta silloin, kun betonin lujuusluokan ollessa pienempi kuin C50/60 seu-

raava ehto vetoraudoituksen jokaisessa poikkileikkauksessa täyttyy: 

Rakenneosa PK1 PK2 PK3

MRd [kNm] 54,05 54,05 98,84

Mmax,t [kNm] -55,58 -56,94 -105,70

Mmax,k [kNm] 52,43 54,09 78,06

NRd [kN] 22,62 22,62 16,97

Nmax [kN] 13,56 -6,70 9,06
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𝑥𝑢

𝑑
≤ 0,25,         (8) 

missä  xu neutraaliakselin etäisyys puristetusta reunasta murtorajatilassa ja 

  d on poikkileikkauksen tehollinen korkeus. 

Taulukko 11. Palkkien kokonaisvenymät. 

 

 Taulukko 12. Palkkien plastiset venymät. 

 

Kuvan 41 avulla voidaan määrittää teräksen suurin sallittu venymä εs, kun kaavan 8 pe-

rusteella on tiedossa suhde xu/d ja betonin murtovenymä εcu = 3,5 ‰. Muodostamalla 

verranto yhdenmuotoisten kolmioiden perusteella saadaan venymän εs arvoksi 10,5 ‰. Tau-

lukon 11 kokonaisvenymien summaksi palkin PK1 tuella saadaan 3,31 ‰, joka on nyt alle 

sallitun venymän, joten sitkeysvaatimusten voidaan palkkien osalta katsoa täyttyvän.  

Kuva 41. Teräsbetonipalkin venymäjakautumat murtotilassa (BY211, 2013, s. 93). 

Vaihtoehtoisesti palkin toimintaa voidaan tutkia sen käyristymän kautta, sillä nyt neutraaliak-

seli kulkee symmetrisessä poikkileikkauksessa palkin geometrisella keskilinjalla. Käyristy-

män maksimiarvoksi voidaan palkille PK1 laskea (εs + εcu) /d = (10,5 ‰ + 3,5 ‰) / 614 mm 

= 22,8 mrad/m. Tutkittavista teräsbetonipalkeista suurin käyristymän arvo palkin pituussuun-

nassa esiintyy palkin PK1 tuella kuvan 42 mukaisesti. Tuella käyristymän arvoksi saadaan 

likimain 5,0 mrad/m, joka jää lasketun maksimiarvon alle. 

                      Yläpinta                     Alapinta

Rakenneosa Tuella [‰] Poistetulla tuella [‰] Tuella [‰] Poistetulla tuella [‰]

PK1 1,67 0,00 1,64 0,00

PK2 0,57 0,73 0,57 0,75

PK3 0,75 0,05 0,74 0,05

                      Yläpinta                     Alapinta

Rakenneosa Tuella [‰] Poistetulla tuella [‰] Tuella [‰] Poistetulla tuella [‰]

PK1 1,59 0,00 1,56 0,00

PK2 0,48 0,64 0,49 0,66

PK3 0,66 0,00 0,66 0,00
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Kuva 42. Palkin PK1 käyristymän [mrad/m] kuvaaja.  

6.3.2 Paikallavalulaatta 
Kuvissa 43 ja 44 on esitetty paikallavalulaatan taivutusmomenttijakauma tutkittavalla alu-

eella. Kantava pilari on siis poistettu kuvissa korostettujen palkkien risteyksen kohdalta. 

Käytettävä laskentaohjelmisto voi paikallisesti antaa suuria, todellisuudesta poikkeavia 

tuloksia rasituksien osalta esimerkiksi rakenneosien risteyskohtiin. Näitä virhetuloksia 

voi tasoittaa tihentämällä elementtiverkkoa paikallisesti, esimerkiksi kuvissa esiintyvän 

hissikuilun reunojen kohdalla.  
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Kuva 43. Laatan taivutusmomentit [kNm/m] palkkien PK1 ja PK2 pitkittäisakselin suun-

nassa. Tutkittavat palkit korostettuina kuvassa. 

Kuva 44. Laatan taivutusmomentit [kNm/m] palkin PK3 pitkittäisakselin suunnassa. 

Tutkittavat palkit korostettuina kuvassa. 

Paikallavalulaatan sallitun taivutusmomentin laskennalliseksi maksimiarvoksi saatiin 

15,91 kNm/m. Kuvasta 43 huomataan, että erityisesti tuilla ja pitkän jännevälin keskellä 

laatta on lähtenyt myötämään ja paikallisesti myös plastisoitumaan. Laatta siis siirtää 
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kuormituksia tehokkaasti ympäröiville rakenteille. Rakenteiden liitoskohdissa ja tukien 

kohdalla tulokset pääsevät paikallisesti ylittämään moninkertaisesti sallitut arvot, mikä 

johtuu edellä mainitusta laskentaohjelmiston virheellisestä tavasta muodostaa singulari-

teetteja rakenne-elementtien risteyskohtiin.   

Kuvissa 45 ja 46 on esitetty paikallavalulaatan normaalivoimien jakauma kummankin 

pääakselin suunnassa. Kuvissa negatiiviset arvot kuvaavat puristusrasituksia ja positii-

viset arvot vetorasituksia. Paikallavalulaatan laskennalliseksi kestävyydeksi vetovoiman 

osalta saatiin 50,27 kN/m. Paikallisia singulariteetteja lukuun ottamatta laatan vetokes-

tävyys näyttää kummassakin suunnassa riittävän kestämään kantavan rakenneosan 

poistosta aiheutuvat rasitukset. Hyvin pienen pystysiirtymän ansiosta laatta ei pääse 

muodostumaan suuria vetorasituksia siirtäväksi kalvorakenteeksi. Paikallisesti teräsbe-

tonilaattaan pääse muodostumaan myös puristusrasituksia. Laatan puristuslujuuden voi-

daan kuitenkin olettaa olevan paljon sen vetokestävyyttä suurempi.  

 

Kuva 45. Laatan normaalivoimat [kN/m] palkkien PK1 ja PK2 pitkittäisakselin suun-

nassa. Tutkittavat palkit korostettuina kuvassa. 
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Kuva 46. Laatan normaalivoimat [kN/m] palkin PK3 pitkittäisakselin suunnassa. Tutkit-

tavat palkit korostettuina kuvassa. 

Kuvissa 47 ja 48 on esitetty paikallavalulaatan jännitysjakauma palkkien PK1 ja PK2 

pitkittäisakselin suunnassa sekä laatan ylä- että alapinnassa. Paikallavalulaatan lasken-

nalliseksi plastiseksi kestävyydeksi saatiin vetopuolella 1,59 MPa ja puristuspuolella 17 

MPa. Kuvista huomataan, että tuilla ja kentässä laatta on saavuttanut plastisen lujuu-

tensa erityisesti vetopuolella, jolloin rasitukset pääsevät tehokkaasti siirtyvät ympäröiville 

rakenteille laatan murtumatta. Puristuspuolen jännitykset pysyvät kauttaaltaan hyvin 

maltillisen suuruisina. 
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Kuva 47. Laatan alapinnan jännitysjakauma [MPa] palkkien PK1 ja PK2 pitkittäisakse-

lin suunnassa. Tutkittavat palkit korostettuina kuvassa. 

 

Kuva 48. Laatan yläpinnan jännitysjakauma [MPa] palkkien PK1 ja PK2 pitkittäisakse-

lin suunnassa. Tutkittavat palkit korostettuina kuvassa. 
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6.3.3 Teräsbetonipilarit 
Taulukossa 13 on esitetty tutkittavien pilarien normaalivoimat normaalissa murtorajati-

lassa sekä onnettomuusrajatilassa, kun yksi kantava rakenneosa on poistettu rakennuk-

sesta. Kaikki tutkittavista pilareista ovat leveydeltään 300 mm, korkeudeltaan 400 mm ja 

pituudeltaan 3820 mm. Suurin normaalivoiman arvo onnettomuusrajatilassa sekä kuor-

manlisäys havaitaan pilarissa P3, joka on rakennuksen nurkkapilari. Tämä on loogista, 

sillä alue, jolta pilari P3 kantaa kuormaa rakennuksen pituussuunnassa kasvaa yli kak-

sinkertaiseksi, sillä poistettu pilari sijaitsi lähempänä pilaria P2 kuin P1, ei siis niiden 

puolivälissä. Tämän lisäksi kuormitusta siirtyy tehokkaasti kuormia siirtävältä laatalta. 

Kuormitetuin pilari normaalissa murtorajatilassa on pilari P5, joka sijaitsee rakennuksen 

keskialueella. Pienin kuormanlisäys nähdään pilarissa P4, joka ei suoraan tue mitään 

pilarin P2 kannattelemaa rakennetta, esimerkiksi palkkia. Kuorman lisäyksiä voidaan ha-

vaita myös laajemmalla alueella, mutta lähellä poistettua pilaria tapahtuvat muutokset 

ovat suunnittelun ja analyysin kannalta kiinnostavimpia.  

Taulukko 13. Poistetun pilarin (P2) ja sitä ympäröivien pilarien normaalivoimat sekä 

murtorajatilassa, että onnettomuusrajatilassa. 

 

Kuva 49. Tutkittavat pilarit tunnuksineen. 

Taulukossa 14 on esitetty tarkasteltavien pilarien ylä- ja alapäiden momentteja normaa-

lissa murtorajatilassa ja onnettomuusrajatilassa. Pilarien heikompi suunta on palkkien 

PK1 ja PK2 pituusakselin suunta. Suurin taivutusmomenttien muutos havaitaan pilarien 

P1 ja P3 yläpäissä, mikä on seurausta siitä, että poistetun pilarin tukemat palkit muuttu-

vat kaksiaukkoisesta jatkuvasta palkista yksiaukkoiseksi palkiksi. Lisäksi on huomattava, 

että poistetun pilarin yläpuolella sijaitsee toinen pilari, jolta tulee nyt suoraan pistemäinen 

Rakenneosa P1 P2 P3 P4 P5

MRT [kN] 516,77 762,79 850,44 715,77 956,75

ORT [kN] 627,62  - 1309,52 842,72 1208,91

Kuorman lisäys [%] 21,45  - 53,98 17,74 26,36



76 
 

kuorma jänneväliltään pitkän yksiaukkoisen palkin keskimmäisen kolmanneksen alu-

eelle. Tämä lisää palkkia tukevien pilarien tukimomenttia heikomman pääakselin ympäri 

entisestään. Pilari pysyy kiinni tutkittavien palkkien risteyksessä oikean pystysuuntaisen 

saumaraudoituksen avulla.  

Taulukko 14. Poistetun pilarin (P2) ja sitä ympäröivien pilarien taivutusmomentit hei-

kommassa suunnassa sekä murtorajatilassa (MRT), että onnettomuusrajatilassa 

(ORT). 

6.4 Tulosten tarkastelu 

Tutkinnan kohteena olevat teräsbetonipalkit vaikuttavat toimivan onnettomuustilan-

teessa odotetusti plastisten nivelten syntyessä sekä tukialueilla, että kentässä. Todelli-

suudessa esimerkiksi palkkien ja laatan saumoihin on myös asetettu jokin saumaraudoi-

tus, joka parantaa tilannetta entisestään todellisessa onnettomuustilanteessa. Suurim-

man taipuman arvo poistetun pilarin alueella pysyi tarkastelun perusteella erittäin pie-

nenä. Kuten todettu, laatan ja palkin yhteistoiminta kykenee vastustamaan muodonmuu-

toksia tällaisessa tilanteessa erittäin tehokkaasti. Pienentämällä teräsbetonipalkkien 

kimmokerrointa suoraan halkeilleen betonin kimmokerrointa vastaavaksi paikallava-

lulaatan tapaan olisi voitu saada pystysuuntaiselle siirtymälle hieman suurempi arvo. 

Analyysissä käytettiin kuormien dynaamiselle suurennuskertoimelle sen teoreettista suu-

rinta maksimiarvoa. Tästä ja pienestä siirtymästä voidaan päätellä, että mitä useammalle 

kantavalle vaakarakenteelle laatan lisäksi dynaamisen kuorman lisä jaetaan, yhä pie-

nemmäksi siirtymä jää. Palkit toimivat tutkitussa tilanteessa myös jo erittäin jäykkinä, sillä 

niiden korkeutta päätettiin korottaa laatan korkeuden verran laskennan yksinkertaista-

miseksi. Momenttien ja jännitysten arvoissa huomattiin hallittu myötölujittumista, mikä oli 

myös odotettavissa. Normaalivoimien osalta rasitukset muodostuivat lähinnä tutkittavien 

palkkien vaakasuuntaisista siirtymistä. Kaikki tutkittavat palkit ovat paikallavalettuja, jo-

ten ne toimivat jatkuvina tukiensa yli taulukon 4 esimerkin mukaisesti, jolloin palkin tai-

vuttamiseen ja plastisten nivelien muodostamiseen vaadittu muodonmuutosenergia on 

paljon suurempi verrattuna tilanteeseen, jossa palkit eivät olisi jatkuvia tukiensa yli. 

Ensimmäisen kerroksen paikallavalulaatan tulosten perusteella voidaan todeta, että 

laatta on poistetun pilarin alueella lähtenyt paikoitellen myötämään ja plastisoitumaan. 

Syytä on kiinnittää huomiota myös ensimmäisen kerroksen yläpuolisiin laattoihin, joihin 

Rakenneosa P1 P2 P3 P4 P5

MRT - Yläosa [kNm] -5,78 1,38 0,56 4,72 5,43

MRT - Alaosa [kNm] 5,80 -2,09 -2,11 -6,80 -5,74

ORT - Yläosa [kNm] -12,53  - 19,82 6,26 3,52

ORT - Alaosa [kNm] 6,67  - -5,80 -6,50 -2,80
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asetettiin samat materiaalimallin epälineaariset ominaisuudet, kuin ensimmäisen kerrok-

sen paikallavalulaattaan.  

Kuvassa 50 on esitetty toisen kerroksen teräsbetonilaatan taivutusmomenttijakauma, 

jota voidaan verrata ensimmäisen kerroksen taivutusmomentteihin (Kuva 43). Vertaa-

malla taivutusmomenttien arvoja esimerkiksi kentässä tukien pystysuuntaisten tukien vä-

lillä huomataan, että toisen kerroksen laatassa esiintyy isompia taivutusmomentteja, kuin 

ensimmäisen kerroksen laatassa samassa tarkastelukohdassa. Samoin siirtymälle saa-

daan tarkastelukohdassa toisen kerroksen laatassa arvoksi 5,7 mm, joka on hieman en-

simmäisen kerroksen laatan siirtymän arvoa suurempi. Tämä johtuu osaltaan siitä, että 

toisessa kerroksessa ei ole palkkien PK1 ja PK2 kaltaisia teräsbetonipalkkeja siirtä-

mässä kuormituksia yhdessä laatan kanssa, jolloin tutkittavalla reuna-alueella rakenne 

ei toimi yhtä jäykästi. Samantapaista kuormituseroa esiintyy myös laatan normaalivoi-

mien ja ylä- ja alapinnan jännitysten osalta. Kaikki rasitukset pysyvät jokaisessa laatassa 

kuitenkin sallituissa rajoissa, joten laatta ei pääse missään tarkastelukohdassa murtu-

maan.  

Kuva 50. Toisen kerroksen paikallavalulaatan taivutusmomentit [kNm/m] kuvan vaaka-

suunnassa. 

Poistetun pilarin viereisissä pilareissa suurimmat kuormanmuutokset esiintyvät tulosten 

perusteella niissä pilareissa, jotka kannattelevat laatan lisäksi palkkia, jonka toisen pään 

tukena poistettu pilari oli. Lisäksi niiden pilarien momentit heikommassa suunnassa kas-

voivat huomattavasti, joihin tukeutuvien palkkien jänneväli kasvoi pilarin poiston myötä 

huomattavasti. Teräsbetonipalkkien raudoitusten lisäksi pilarien todellisista raudoituk-

sista ei ole tutkittavassa tapauksessa tietoa, mutta pilarien raudoituksia ei lähdetty tässä 

diplomityössä arvaamaan, sillä se johtaisi helposti analyysin tulosten kannalta mieluisiin, 



78 
 

mutta todellisuuden kannalta epäedullisiin valintoihin. Tutkittavien pilarien kapasitee-

teista ei siis ole tietoa, mutta tulosten perusteella voidaan todeta, että todellisessa suun-

nittelutyössä pilarien kantokyvylle täytyisi selvittää jokin arvo riittävällä varmuudella sekä 

tarkkuudella. Esimerkiksi pelkän pystykuorman osalta rasitetuimman pilarin (P3) pysty-

kuorma on noin 1,37-kertainen murtorajatilan rasitetuimpaan pilariin (P5) verrattuna. 

Tämä voi aiheuttaa ongelmia, mikäli pilarien mitoitus on tapahtunut murtorajatilan rasi-

tetuimman pilarin mukaan. Pystykuorman muutosten lisäksi erityisesti palkkien P1 ja P3 

yläpäiden momenteissa tapahtuu suuria muutoksia. Suunnittelutyössä tulisi tarkastaa pi-

larin toiminta normaalivoiman ja taivutuksen yhteisvaikutuksen alaisena kummassakin 

suunnassa, sillä pilariin kohdistuu todellisuudessa vinoa taivutusta.  

Tulosten perusteella voidaan todeta, että teräsbetonilaatan ja palkkien osalta kuormat 

jakautuvat odotetusti, ja ne kestävät tässä diplomityössä valitun tarkastelukohdan onnet-

tomuustilanteen. Pilarien osalta ei voida varmuudella sanoa kestävätkö ne sellaiset kuor-

manmuutokset, joita niille voidaan toteutetun analyysin perusteella odottaa, johtuen pi-

larien raudoitustietojen puutteesta. Mikäli pilarit kestävät niille tulevat uudet rasitukset, 

voidaan todeta, että tutkitussa tilanteessa alkuvaurion synnyttyä rakennuksessa ei 

pääse tapahtumaan jatkuvaa sortumaa.  

 

 



79 
 

7. YHTEENVETO 

Vanhan talorungon päälle uusia kerroksia rakennettaessa haasteita jatkuvan sortuman 

estämiseen esiintyy monessa muodossa: esimerkiksi vanhojen rakenteiden kantokapa-

siteetteja ei aina voida täydellä varmuudella tietää, uuden ja vanhan rakenteen suunnit-

teluperiaatteet voivat poiketa toisistaan suuresti eikä onnettomuustilanteen sattuessa 

kuormien todellisesta tapaa jakautua uudelleen voida tietää varmasti, sillä edistyneetkin 

laskentaohjelmat tekevät yksinkertaistuksia ja joskus jopa virheitä, jotka suunnittelijan on 

tunnistettava. Ehkä suurimman haasteen jatkuvan sortuman estämiselle aiheuttaa se, 

että etenkin vanhojen rakennuksien ollessa kyseessä lähtötietojen puute pakottaa suun-

nittelijan tekemään kompromisseja ja yksinkertaistuksia jo heti työn alkuvaiheessa, jol-

loin monimutkaisen prosessin lopputulos voi olla kaukana todellisuudesta. Jatkuvan sor-

tuman estämisessä on nykyäänkin huomattavasti kehitettävää, joten ei voida myöskään 

olettaa, että jatkuva sortuman muodostumiseen olisi kiinnitetty tarvittavaa huomiota ra-

kennuksen suunnitteluhetkellä.  

Jatkuvan sortuman analyysissä suunnittelijalla tulee olla hyvä käsitys jatkuvan sortuman 

prosessista ja erilaisista sortumatavoista. Näitä asioita käsiteltiin tutkimuksen toisessa 

luvussa. Toisessa luvussa käytiin läpi myös eri toimintaperiaatteita rakennuksen vauri-

onsietokyvyn parantamiseen ja siten myös jatkuvan sortuman estämiseen. Näistä toi-

mintamenetelmistä ensisijaisena menetelmänä käytetään sidevoimamenetelmään. Uu-

sien kerrosten rakentamisen myötä rakennuksen seuraamusluokka voi muuttua luokitte-

lussa suuremmaksi, jolloin sidevoimien laskentaperiaatteet muuttuvat. Sideraudoituksia 

ei kuitenkaan voida lähteä muuttamaan vanhaan rakenteeseen, jolloin suunnittelijan on 

keksittävä vaihtoehtoisia tapoja taata rakenteen vaurionsietokyky. Vaihtoehtoisten kuor-

mansiirtoreittien menetelmä vaatii suunnittelijalta suurta asiantuntemusta jatkuvan sor-

tuman mekanismeista ja käytettävistä laskentaohjelmistoista. Haasteita asettaa myös 

se, että vaihtoehtoisten kuormansiirtoreittien analyysiin ei löydy ohjeita eurokoodista. 

Tämä puute tulisi korjata eurokoodiin, jotta jatkuvan sortuman analyysiin saataisiin yhte-

näinen ja selkeä linja, jolloin suunnittelijan työ sekä tehostuu, että helpottuu. Viimeisenä 

vaihtoehtona riskialtis rakenne voidaan mitoittaa avainasemassa olevana. Avainase-

massa mitoittamisen tavoite on estää rakenteen vaurioituminen onnettomuuskuorman 

kohdistuessa siihen. Esimerkiksi rakennuksen pohjakerroksen pilareihin kohdistuu jo 

valmiiksi niin suuria kuormia, että onnettomuustilanteen onnettomuuskuorman arvolla Ad 

merkittävää vaikutusta pilarin toimintaan. Tällöin suunnittelijan on jälleen mietittävä vaih-

toehtoisia ratkaisuja ongelman ratkaisemiseksi. 
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Kolmannessa luvussa käytiin läpi rakennuksen seuraamusluokan CC3b vaatiman riskin-

arvioinnin kulku. Riskianalyysiin tulee aina sisällyttää kvalitatiivinen osio. Kvantitatiivinen 

osio voidaan vapaaehtoisesti ottaa mukaan analyysiin, jos sille nähdään tarvetta. Riski-

analyysin tavoitteena on tunnistaa erilaiset riskit ja riskitasot, jotka ollaan valmiita otta-

maan. Riskitasojen ylityttyä toimenpiteet vaurionsietokyvyn parantamiselle ovat välttä-

mättömiä. Jatkuvan sortuman uhkia koskevien riskien arvioinnille löytyy esimerkillinen 

kyselytaulukko esimerkiksi Suomen Rakennusinsinöörien Liitto RIL:n julkaisusta RIL 

201-4-2017, Rakenteiden vaurionsietokyvyn varmistaminen onnettomuustilanteessa. 

Taulukko on tarkoitettu pääasiassa uudisrakennuksille, joten tarvetta olisi myös sellai-

selle kyselytaulukolle, jossa huomioidaan vanhojen rakenteiden toiminta sellaisena 

suunnittelun yksityiskohtana, joka voi aiheuttaa riskejä jatkuvan sortuman tapahtumi-

selle. 

Jatkuvan sortuman ehkäisymenetelmiin kuuluu rakenteen kuormitusten kasvaessa usein 

rakenteen vahvistaminen. Vahvistussuunnitelma käynnistää huolellisella rakenteen kun-

non tutkimisella. Suunnitelmassa ja vahvistusmenetelmän valinnassa tulee huomioida 

monia eri seikkoja: esimerkiksi työskentelytilan aiheuttamat rajoitteet ja uhkatilanteet, 

jotka voidaan tai ei voida varmuudella tunnistaa. Asuinkerrostaloissa tyypillinen ratkaisu 

kasvattaa rakenteen kapasiteettia on mantteloida se, jolloin rakenteen ympärille valetaan 

uusi betonikerros, johon on lisätty tilanteen vaatima lisäraudoitus. Esimerkiksi työsken-

telytilan rajoittaessa manttelointimahdollisuuksia, voidaan käyttää erilaisia teräsosilla to-

teutettuja vahvistuksia. Eräs ratkaisu on vain yksinkertaisesti lisätä kantavia rakenteita, 

mikäli se on mahdollista. Vahvistustoimenpiteet voivat tulla kyseeseen etenkin raken-

nuksen nurkka-alueiden pilareissa, sillä niiden vaurioituessa jatkuvan sortuman riski on 

todellinen. Eri vahvistustoimenpiteitä ja rajoitteita niille käytiin läpi luvussa neljä.  

Työn viidennessä luvussa käytiin läpi materiaalin epälineaarista toimintaa ja erilaisia 

analyysimenetelmiä vaihtoehtoisille kuormansiirtoreiteille onnettomuustilanteessa. Me-

netelmien jakaminen tapahtuu materiaalin lineaarisen ja epälineaarisen toiminnan lisäksi 

staattisiin ja dynaamisiin menetelmiin. Kuten edellä todettiin, eurokoodi ei tarjoa ohjeita 

näiden analyysimenetelmien käyttöön, jolloin suunnittelijan on turvauduttava muualta 

saataviin ohjeistuksiin. Tässä työssä turvauduttiin yhdysvaltalaisen GSA:n julkaisemien 

ohjeistuksien soveltamiseen. Staattisia menetelmiä suunnittelijan käyttää lähinnä silloin, 

kun rakenne on mahdollisimman säännöllinen ja sen toiminta on muutenkin tietyllä tark-

kuudella ennakoitavissa. Dynaamiset menetelmät tarjoavat aina tarkimmat tulokset, sillä 

ne sisältävät suoraan rakenteissa esiintyvät dynaamiset tapahtumat, jolloin dynaamisia 

ilmiöitä ei tarvitse arvioida kuormien suurentamisella suurennuskertoimella. Esimerkiksi 
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juuri GSA:n ohjeistukset eivät edes huomioi tilannetta, jossa kuormien dynaamisen suu-

rennuskertoimen arvo on enemmän kuin kaksi. Epälineaariset menetelmät ovat lineaa-

risia menetelmiä tarkempia etenkin silloin, kun rakenne on lähellä murtorajaansa. Käy-

tettävän menetelmän monimutkaistuessa myös suunnittelijalta vaaditaan yhä enemmän 

asiantuntevuutta rakenteiden toiminnasta ja käytettävästä laskentaohjelmistosta.  

Viimeisessä luvussa toteutettiin työn laskennallinen osuus. Vaihtoehtoisten kuormansiir-

toreittien analysointi tämän tutkimuksen esimerkkikohteen kaltaisessa paikallavalura-

kennuksessa osoittautui melko hankalaksi esimerkiksi eurokoodin ohjeistusten puut-

teista johtuen. Eurokoodiin tulisikin saada selkeät ohjeet analyysin tekoon ero menetel-

millä, sillä eri maiden standardien ohjeistuksien soveltaminen keskenään ristiin laskee 

suunnittelutyön tehokkuutta ja luo epävarmuuksia saatuihin tuloksiin. Jatkotutkimuksen 

aiheita asuinkerrostalon jatkuvan sortuman estämiseen voisi tarjota esimerkiksi raken-

nuksen perustuksien ja paikallavaluseinien toiminta onnettomuusrajatilassa.  
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LIITE A: RAKENNEOSIEN KESTÄVYYDEN JA LU-
JUUDEN LASKENTA 

 



Teräsbetonilaatan taivutusmomentti- ja vetokapasiteetti onnettomuusrajatilassa metriä 
kohden. Betonin lujuusluokka C20/25. Puristusteräkset huomioidaan vain laatan 
vetokapasiteetin määrityksessä.

laatan leveys≔b 1000 mm
laatan korkeus≔h 200 mm
raudoitusverkon silmäkoko≔kk 200 mm
betonin ominaispuristuslujuus≔fck 20 MPa
teräksen ominaislujuus≔fyk 500 MPa
pitkäaikaislujuuskerroin≔αcc 0.85
betonin osavarmuusluku≔γc 1.0
teräksen osavarmuusluku≔γs 1.0

pääterästen (alapinnan verkko) lukumäärä≔ns =―b
kk

5

puristusterästen (yläpinnan verkko) lukumäärä≔nc =―
b
kk

5

pääterästen halkaisija≔ϕs 8 mm
puristusterästen halkaisija≔ϕc 8 mm
betonipeitteen arvo≔c 30 mm

betonin mitoituspuristuslujuus≔fcd =⋅αcc ――
fck
γc

17 MPa

teräksen mitoituslujuus≔fyd =――
fyk
γs

500 MPa

pääterästen poikkipinta-ala≔As =⋅⋅ns π
⎛
⎜
⎝
―
ϕs

2

⎞
⎟
⎠

2

251.327 mm2

puristusterästen poikkipinta-ala≔Asc =⋅⋅nc π
⎛
⎜
⎝
―
ϕc

2

⎞
⎟
⎠

2

251.327 mm2

tehollisen lujuuden kerroin≔η2 1
pääterästen tehollinen korkeus≔ds =--h c ϕs 162 mm
puristusterästen tehollinen korkeus≔dc 0 mm

pääterästen mekaaninen raudoitussuhde≔ω =――――
⋅As fyd

⋅⋅⋅b ds η2 fcd
0.046

puristusterästen mekaaninen raudoitussuhde≔ωc 0

suhteellinen momentti≔μ -⋅ω
⎛
⎜
⎝

-1 ―
dc
ds

⎞
⎟
⎠

⋅⎛⎝ -ω ωc⎞⎠
⎛
⎜
⎝

-―――
-ω ωc

2
―
dc
ds

⎞
⎟
⎠

taivutuskapasiteetti≔MRd =⋅⋅⋅⋅μ b ds
2 η2 fcd 19.893 ⋅kN m

vetokapasiteetti≔NRd =⋅⎛⎝ +As Asc⎞⎠ fyd 251.327 kN



Tarkistetaan vielä pääraudoituksen minimiteräsmäärä:
betonin keskimääräinen vetolujuus≔fctm 2.2 MPa

≔As.min =max
⎛
⎜
⎝

,⋅⋅⋅0.26 ――
fctm
fyk

b ds ⋅⋅0.0013 b ds
⎞
⎟
⎠

210.6 mm2

-> Raudoitusverkko T8 #200 laatan ylä- ja alapinnassa. =>As As.min 1



Teräsbetonilaatan laskennallinen lujuus onnettomuusrajatilassa. Taivutus- ja 
vetokestävyyden arvot laskettu edellä. Taivutuksen ja vedon käyttöasteet on säädetty niin, 
että sallitun betonin lujuuden arvolla laatan vetolujuus ei pääse ylittymään.

laatan leveys≔b 1000 mm
laatan korkeus≔h 200 mm

plastinen taivutusvastus≔W =――⋅b h2

4
10000000 mm3

taivutuskestävyys≔MRd ⋅19.893 kN m
vetokestävyys≔NRd 251.327 kN

taivutusjännitys≔fcd.M =――
MRd

W
1.989 MPa

sallittu taivutuksen käyttöaste≔kM 0.8
sallittu vedon käyttöaste≔kN =-1 kM 0.2

sallittu betonin jännitys≔fcd =⋅kM fcd.M 1.591 MPa

maksimitaivutus metriä kohden≔Mmax =⋅⋅kM W fcd.M 15.914 ⋅kN m
maksimiveto metriä kohden≔Nmax =⋅kN NRd 50.265 kN



Teräsbetonipalkin 660x200 taivutusmomentti- ja vetokapasiteetti murtorajatilassa. Betonin 
lujuusluokka C20/25. Palkkilinjaston mitoitusmomentti . ≔MEd ⋅36.83 kN m
Puristusteräkset jätetty laskelmista pois. Laskennan tuloksena saadaan arvioitua 
mitoitusmomentin kestävä raudoitus.   

palkin leveys≔b 200 mm
palkin korkeus≔h 660 mm
betonin ominaispuristuslujuus≔fck 20 MPa
teräksen ominaislujuus≔fyk 500 MPa
pitkäaikaislujuuskerroin≔αcc 0.85
betonin osavarmuusluku≔γc 1.5
teräksen osavarmuusluku≔γs 1.15

pääterästen lukumäärä≔ns 2
pääterästen halkaisija≔ϕs 12 mm
hakaterästen halkaisija≔ϕhaka 10 mm
betonipeitteen arvo≔c 30 mm

betonin mitoituspuristuslujuus≔fcd =⋅αcc ――
fck
γc

11.333 MPa

teräksen mitoituslujuus≔fyd =――
fyk
γs

434.783 MPa

pääterästen poikkipinta-ala≔As =⋅⋅ns π
⎛
⎜
⎝
―
ϕs

2

⎞
⎟
⎠

2

226.195 mm2

tehollisen lujuuden kerroin≔η2 1

pääterästen tehollinen korkeus≔ds =---h c ϕhaka ―
ϕs

2
614 mm

puristusterästen tehollinen korkeus≔dc 0 mm

pääterästen mekaaninen raudoitussuhde≔ω =――――
⋅As fyd

⋅⋅⋅b ds η2 fcd
0.071

puristusterästen mekaaninen raudoitussuhde≔ωc 0

suhteellinen momentti≔μ -⋅ω
⎛
⎜
⎝

-1 ―
dc
ds

⎞
⎟
⎠

⋅⎛⎝ -ω ωc⎞⎠
⎛
⎜
⎝

-―――
-ω ωc

2
―
dc
ds

⎞
⎟
⎠

taivutuskapasiteetti≔MRd =⋅⋅⋅⋅μ b ds
2 η2 fcd 58.251 ⋅kN m

vetokapasiteetti≔NRd =⋅As fyd 98.346 kN



Tarkistetaan vielä pääraudoituksen minimiteräsmäärä:
betonin keskimääräinen vetolujuus≔fctm 2.2 MPa

≔As.min =max
⎛
⎜
⎝

,⋅⋅⋅0.26 ――
fctm
fyk

b ds ⋅⋅0.0013 b ds
⎞
⎟
⎠

159.64 mm2

-> Pääraudoitus 2T12=>As As.min 1



Teräsbetonipalkin 660x200 taivutusmomentti- ja vetokapasiteetti onnettomuusrajatilassa. 
Käytetty raudoitus on arvioitu murtorajatilan taivutusrasitusten perusteella. 

palkin leveys≔b 200 mm
palkin korkeus≔h 660 mm
betonin ominaispuristuslujuus≔fck 20 MPa
teräksen ominaislujuus≔fyk 500 MPa
pitkäaikaislujuuskerroin≔αcc 0.85
betonin osavarmuusluku≔γc 1
teräksen osavarmuusluku≔γs 1

pääterästen lukumäärä≔ns 2
pääterästen halkaisija≔ϕs 12 mm
hakaterästen halkaisija≔ϕhaka 10 mm
betonipeitteen arvo≔c 30 mm

betonin mitoituspuristuslujuus≔fcd =⋅αcc ――
fck
γc

17 MPa

teräksen mitoituslujuus≔fyd =――
fyk
γs

500 MPa

pääterästen poikkipinta-ala≔As =⋅⋅ns π
⎛
⎜
⎝
―
ϕs

2

⎞
⎟
⎠

2

226.195 mm2

tehollisen lujuuden kerroin≔η2 1

pääterästen tehollinen korkeus≔ds =---h c ϕhaka ―
ϕs

2
614 mm

puristusterästen tehollinen korkeus≔dc 0 mm

pääterästen mekaaninen raudoitussuhde≔ω =――――
⋅As fyd

⋅⋅⋅b ds η2 fcd
0.054

puristusterästen mekaaninen raudoitussuhde≔ωc 0

suhteellinen momentti≔μ -⋅ω
⎛
⎜
⎝

-1 ―
dc
ds

⎞
⎟
⎠

⋅⎛⎝ -ω ωc⎞⎠
⎛
⎜
⎝

-―――
-ω ωc

2
―
dc
ds

⎞
⎟
⎠

taivutuskapasiteetti≔MRd =⋅⋅⋅⋅μ b ds
2 η2 fcd 67.561 ⋅kN m

vetokapasiteetti≔NRd =⋅As fyd 113.097 kN



Teräsbetonipalkin 660x200 laskennallinen lujuus onnettomuusrajatilassa. Taivutus- ja 
vetokestävyyden arvot laskettu edellä. Taivutuksen ja vedon käyttöasteet on säädetty niin, 
että sallitun betonin lujuuden arvolla laatan vetolujuus ei pääse ylittymään.

palkin leveys≔b 200 mm
palkin korkeus≔h 660 mm

plastinen taivutusvastus≔W =――
⋅b h2

4
21780000 mm3

taivutuskestävyys≔MRd ⋅67.561 kN m
vetokestävyys≔NRd 113.097 kN

taivutusjännitys≔fcd.M =――
MRd

W
3.102 MPa

sallittu taivutuksen käyttöaste≔kM 0.8
sallittu vedon käyttöaste≔kN =-1 kM 0.2

sallittu betonin jännitys≔fcd =⋅kM fcd.M 2.482 MPa

maksimitaivutus≔Mmax =⋅⋅kM W fcd.M 54.049 ⋅kN m
maksimiveto≔Nmax =⋅kN NRd 22.619 kN



Teräsbetonipalkin 710x300 taivutusmomentti- ja vetokapasiteetti murtorajatilassa. Betonin 
lujuusluokka C20/25. Palkkilinjaston mitoitusmomentti . ≔MEd ⋅53.47 kN m
Puristusteräkset jätetty laskelmista pois. Laskennan tuloksena saadaan arvioitua 
mitoitusmomentin kestävä raudoitus.   

palkin leveys≔b 300 mm
palkin korkeus≔h 710 mm
betonin ominaispuristuslujuus≔fck 20 MPa
teräksen ominaislujuus≔fyk 500 MPa
pitkäaikaislujuuskerroin≔αcc 0.85
betonin osavarmuusluku≔γc 1.5
teräksen osavarmuusluku≔γs 1.15

pääterästen lukumäärä≔ns 3
pääterästen halkaisija≔ϕs 12 mm
hakaterästen halkaisija≔ϕhaka 10 mm
betonipeitteen arvo≔c 30 mm

betonin mitoituspuristuslujuus≔fcd =⋅αcc ――
fck
γc

11.333 MPa

teräksen mitoituslujuus≔fyd =――
fyk
γs

434.783 MPa

pääterästen poikkipinta-ala≔As =⋅⋅ns π
⎛
⎜
⎝
―
ϕs

2

⎞
⎟
⎠

2

339.292 mm2

tehollisen lujuuden kerroin≔η2 1

pääterästen tehollinen korkeus≔ds =---h c ϕhaka ―
ϕs

2
664 mm

puristusterästen tehollinen korkeus≔dc 0 mm

pääterästen mekaaninen raudoitussuhde≔ω =――――
⋅As fyd

⋅⋅⋅b ds η2 fcd
0.065

puristusterästen mekaaninen raudoitussuhde≔ωc 0

suhteellinen momentti≔μ -⋅ω
⎛
⎜
⎝

-1 ―
dc
ds

⎞
⎟
⎠

⋅⎛⎝ -ω ωc⎞⎠
⎛
⎜
⎝

-―――
-ω ωc

2
―
dc
ds

⎞
⎟
⎠

taivutuskapasiteetti≔MRd =⋅⋅⋅⋅μ b ds
2 η2 fcd 94.752 ⋅kN m

vetokapasiteetti≔NRd =⋅As fyd 147.518 kN

Tarkistetaan vielä pääraudoituksen minimiteräsmäärä:
betonin keskimääräinen vetolujuus≔fctm 2.2 MPa

≔As.min =max
⎛
⎜
⎝

,⋅⋅⋅0.26 ――
fctm
fyk

b ds ⋅⋅0.0013 b ds
⎞
⎟
⎠

258.96 mm2

-> Pääraudoitus 3T12=>As As.min 1



Teräsbetonipalkin 710x300 taivutusmomentti- ja vetokapasiteetti onnettomuusrajatilassa. 
Käytetty raudoitus on arvioitu murtorajatilan taivutusrasitusten perusteella. 

palkin leveys≔b 300 mm
palkin korkeus≔h 710 mm
betonin ominaispuristuslujuus≔fck 20 MPa
teräksen ominaislujuus≔fyk 500 MPa
pitkäaikaislujuuskerroin≔αcc 0.85
betonin osavarmuusluku≔γc 1
teräksen osavarmuusluku≔γs 1

pääterästen lukumäärä≔ns 3
pääterästen halkaisija≔ϕs 12 mm
hakaterästen halkaisija≔ϕhaka 10 mm
betonipeitteen arvo≔c 30 mm

betonin mitoituspuristuslujuus≔fcd =⋅αcc ――
fck
γc

17 MPa

teräksen mitoituslujuus≔fyd =――
fyk
γs

500 MPa

pääterästen poikkipinta-ala≔As =⋅⋅ns π
⎛
⎜
⎝
―
ϕs

2

⎞
⎟
⎠

2

339.292 mm2

tehollisen lujuuden kerroin≔η2 1

pääterästen tehollinen korkeus≔ds =---h c ϕhaka ―
ϕs

2
664 mm

puristusterästen tehollinen korkeus≔dc 0 mm

pääterästen mekaaninen raudoitussuhde≔ω =――――
⋅As fyd

⋅⋅⋅b ds η2 fcd
0.05

puristusterästen mekaaninen raudoitussuhde≔ωc 0

suhteellinen momentti≔μ -⋅ω
⎛
⎜
⎝

-1 ―
dc
ds

⎞
⎟
⎠

⋅⎛⎝ -ω ωc⎞⎠
⎛
⎜
⎝

-―――
-ω ωc

2
―
dc
ds

⎞
⎟
⎠

taivutuskapasiteetti≔MRd =⋅⋅⋅⋅μ b ds
2 η2 fcd 109.823 ⋅kN m

vetokapasiteetti≔NRd =⋅As fyd 169.646 kN



Teräsbetonipalkin 710x300 laskennallinen lujuus onnettomuusrajatilassa. Taivutus- ja 
vetokestävyyden arvot laskettu edellä. Taivutuksen ja vedon käyttöasteet on säädetty niin, 
että sallitun betonin lujuuden arvolla laatan vetolujuus ei pääse ylittymään.

palkin leveys≔b 300 mm
palkin korkeus≔h 710 mm

plastinen taivutusvastus≔W =――
⋅b h2

4
37807500 mm3

taivutuskestävyys≔MRd ⋅109.823 kN m
vetokestävyys≔NRd 169.646 kN

taivutusjännitys≔fcd.M =――
MRd

W
2.905 MPa

sallittu taivutuksen käyttöaste≔kM 0.9
sallittu vedon käyttöaste≔kN =-1 kM 0.1

sallittu betonin jännitys≔fcd =⋅kM fcd.M 2.614 MPa

maksimitaivutus≔Mmax =⋅⋅kM W fcd.M 98.841 ⋅kN m
maksimiveto≔Nmax =⋅kN NRd 16.965 kN


