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Manttelointi on yleinen ja tehokas tapa betonipalkin kapasiteetin kasvattamiseksi. Mantteloin-
nissa rakenteen ympärille valetaan uusi kerros raudoitettua betonia. Tässä työssä tutkitaan beto-
nipalkin mantteloinnin toteutusta ja suunnittelua teollisuuskohteissa. Työ keskittyy tyypillisiin teol-
lisuusympäristössä esiintyviin taivutus- ja leikkausrasitettuihin teräsbetonipalkkeihin. Vahvista-
mista tarkastellaan kuormien kasvun seurauksena riittämättömän kapasiteetin vuoksi.  

Mantteloinnissa rakenne koostuu eri aikaan valetuista betoneista. Rakenteen toiminnan kan-
nalta oleellista on riittävä tartuntalujuus betonien välillä. Rajapintaan kohdistuu merkittävää leik-
kausrasitusta taivutuksen ja betonin muodonmuutosten takia. Työssä tarkastellaan kirjallisuus-
katsauksen avulla rajapinnan lujuuteen vaikuttavia tekijöitä. Rajapinnan lujuuden kannalta tär-
keiksi tekijöiksi osoittautuvat alustan onnistunut esikäsittely sekä päällystebetonin huolellinen tii-
vistäminen ja jälkihoito. Rajapintaa ei kuitenkaan saa suunnitella pelkästään betonien välisen tar-
tunnan varaan, vaan rajapintaan tulee sijoittaa erillisiä leikkausliittimiä. 

Manttelin betonin tulee lujuudeltaan olla hieman alustan lujuutta suurempi. Rajapinnan leik-
kausrasituksen minimoiseksi betonin tulee olla mahdollisimman vähän kutistuvaa. Työssä tutki-
taan myös itsetiivistyvän betonin, kuitubetonin, korkealujuusbetonin ja ruiskubetonin soveltu-
vuutta manttelivaluihin. Kaikkien betonien todetaan soveltuvan manttelivaluihin. Itsetiivistyvällä 
betonilla ja ruiskubetonilla helpotetaan manttelin valamista, kun taas korkealujuus- ja kuitubeto-
nilla voidaan parantaa manttelin ominaisuuksia. 

Mitoitusosiossa perehdytään mantteloidun poikkileikkauksen taivutus- ja leikkauskestävyyden 
määrittämiseen murtorajatilassa. Käyttörajatilassa perehdytään poikkileikkauksen jännitysrajojen 
laskemiseen. Lisäksi tarkastellaan rajapinnan leikkausrasituksen ja -kestävyyden määrittämistä 
sekä injektoitavien harjaterästartuntojen sijoittelua ja ankkurointia.  

Työn tutkivassa osuudessa tarkastellaan vertailulaskelmien avulla kolmen eri muotoisen 
manttelin taivutuskestävyyttä ja poikkileikkauksen jännityksiä. Tarkasteltavat manttelit ovat ala-
puolinen mantteli, sivujen mantteli ja U-mantteli. Poikkileikkauksen jännitysten osalta tarkastel-
laan manttelin betonin viruman vaikutusta jännityksiin sekä eroja jännitysten jakautumisessa ak-
tiivisen ja passiivisen vahvistamisen välillä. Sekä taivutuskestävyyden että jännitysrajojen osalta 
alapuolinen mantteli osoittautuu parhaaksi vaihtoehdoksi. Siinä taivutuskapasiteettia saadaan 
kasvatettua tehokkaimmin suhteessa materiaalimenekkiin ja työmäärään. Betonin virumisella to-
detaan olevan merkittävä vaikutus poikkileikkauksen jännityksiin. Suurin vaikutus kohdistuu mant-
telin betoniin, jossa jännitys voi laskea jopa kolmasosaansa alkuperäisestä jännitystasostaan. 
Myös aktiivisen ja passiivisen vahvistamismenetelmän välillä havaitaan olevan merkittävä vaiku-
tus poikkileikkauksen jännityksiin. Passiivisessa vahvistamisessa mantteli osallistuu ainoastaan 
vahvistamisen jälkeisten kuormien kantamiseen. Aktiivisessa vahvistamisessa alkuperäiseltä ra-
kenteelta poistetaan jännityksiä esimerkiksi tunkkaamalla, ja rakenne tuetaan vahvistamisen 
ajaksi. Näin voidaan pienentää tehokkaasti alkuperäisen rakenteen jännityksiä.   
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ABSTRACT 

Kalle Viitasalo: Jacketing of a Concrete Beam in Industrial Environments 
Master of Science Thesis 
Tampere University 
Master’s Degree Programme in Civil Engineering 
May 2026 
 

Jacketing is a common and effective method for increasing the capacity of a concrete beam. 
In jacketing, a new layer of reinforced concrete is cast around the structure. This thesis examines 
the execution and design of reinforced concrete beam jacketing in industrial environments. The 
study focuses on typical reinforced concrete beams subjected to bending and shear stresses in 
industrial environments. Strengthening is considered in situations where the existing capacity is 
insufficient due to an increased loading. 

In jacketing, the structure consists of concretes cast at different times. Sufficient bond strength 
between the concretes is essential for the structural performance. Significant shear stress devel-
ops at the interface due to bending and the deformations of concrete. This work examines the 
factors affecting interface strength through a literature review. Successful surface preparation of 
the substrate as well as careful compaction and curing of the overlay concrete are found to be 
important factors affecting interface strength. However, the interface must not be designed based 
only on the bond between concretes; instead, separate shear connectors must be placed at the 
interface. 

The concrete used for the jacket must have a compressive strength slightly higher than that of 
the substrate. To minimize shear stress at the interface, the concrete should exhibit as little shrink-
age as possible. The study also examines the suitability of self-compacting concrete, fibre-rein-
forced concrete, high-strength concrete, and shotcrete for jacketing. All of these concrete types 
are found to be suitable for jacketing. Self-compacting concrete and shotcrete facilitate the casting 
of the jacket, whereas high-strength and fibre-reinforced concretes can be used to improve the 
properties of the jacket. 

In the design section, the determination of the flexural and shear resistance of the jacketed 
cross-section in the ultimate limit state is examined. In the serviceability limit state, the calculation 
of stress limitations in the cross-section is examined. In addition, the determination of the interface 
shear stress and shear resistance, as well as the placement and anchorage of post-installed re-
inforcing bars are also investigated. 

In the research section of the work, comparative calculations are used to examine the flexural 
resistance and cross-sectional stresses of three differently shaped jackets. The jackets consid-
ered are a bottom jacket, a side jacket, and a U-jacket. With respect to cross-sectional stresses, 
the effect of creep in the jacket concrete on stresses is examined, as well as the differences in 
stress distribution between active and passive strengthening. In terms of both flexural resistance 
and stress limitations, the bottom jacket is found to be the best option. It provides the most efficient 
increase in flexural capacity relative to material consumption and construction effort. Concrete 
creep is found to have a significant effect on cross-sectional stresses. The greatest effect occurs 
in the jacket concrete, where the stress can decrease to as little as one third of its initial value. 
Significant differences in cross-sectional stresses are also observed between active and passive 
strengthening methods. In passive strengthening, the jacket participates only in carrying loads 
applied after strengthening. In active strengthening, stresses are relieved from the original struc-
ture, for example by jacking, and the structure is supported during the strengthening. In this way, 
the stresses in the original structure can be effectively reduced. 
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1. JOHDANTO 

1.1 Tutkimuksen tausta 

Teollisuuskohteissa on yleistä, että rakenteiden kuormitukset voivat kasvaa merkittä-

västi. Kuormien lisäystä aiheuttavat muun muassa tilojen käyttötarkoituksen muutokset, 

laajennukset ja laitteistojen lisäykset sekä päivitykset. Olemassa olevien rakenteiden ka-

pasiteetti ei kuitenkaan aina riitä vastaanottamaan uusia kuormituksia, jolloin yksi vaih-

toehto on vahvistaa vanhoja rakenteita. Vahvistamisessa rakenteen kantavuutta paran-

netaan sen alkuperäiseltä tasolta. Jos rakenteen kantavuus on heikentynyt, ei kantoky-

vyn palauttamista alkuperäiselle tasolle pidetä varsinaisena vahvistamisena (Suomen 

Betoniyhdistys ry 2016, s. 79). Kun vahvistaminen toteutetaan kuormien muutosten ta-

kia, tulee suunnittelussa noudattaa voimassa olevia asetuksia ja vaatimuksia (Ympäris-

töministeriön asetus kantavista rakenteista 477/2014, 10 §). Koska suunnittelukriteerit 

ovat tiukentuneet ajan myötä, saattaa vanhojen rakenteiden kapasiteetti ylittyä hyvin no-

peasti nykyisillä kriteereillä mitoittaessa.  

Teräsbetonipalkkeja voidaan vahvistaa eri menetelmillä. Tässä työssä perehdytään yh-

teen yleisimpään vahvistusmenetelmään eli manttelointiin. Mantteloinnissa rakenteen 

kapasiteettia kasvatetaan valamalla sen ympärille uusi kerros raudoitettua betonia. Vah-

vistus perustuu suurempaan poikkileikkauskokoon ja lisääntyneeseen raudoitukseen. 

Selkeää ohjetta manttelin mitoitukseen ei ole, vaan siihen tulee soveltaa muun muassa 

eurokoodin ohjeita betoni- ja liittorakenteiden mitoituksesta. Mantteleita on mitoitettu 

myös yksinkertaistetusti niin, että mantteli itsessään kantaa kaikki uudet kuormat ja yh-

teistoiminta vanhan rakenteen kanssa jätetään huomioimatta. Tämä johtaa kuitenkin 

usein tarpeettoman suureen varmuuteen. 

Palkin manttelointia on käsitelty lukuisissa eri kansainvälisissä tiedejulkaisuissa. Diplo-

mityön laajuudessa aihetta ovat sivunneet Sami Savolainen vuonna 2016, Simo Rauti-

ainen vuonna 2020 ja Juha Myllylä vuonna 2020. Savolaisen ja Rautiaisen työt käsitteli-

vät betonipilarin manttelointia. Myllylän työ käsitteli laattapalkin manttelointia asuin- ja 

liikerakennuksissa. Yleisesti teräsbetonisten runkorakenteiden vahvistamisesta ja kan-

tavuuden tutkimisesta on laatinut diplomityön vuonna 2018 Valtteri Kari. Lisäksi vuonna 

2023 Olli Heikkilä on laatinut diplomityön aiheesta ”Betonirakenteen vahvistuksen raja-

pinnan toiminta ja mitoitusmenetelmät”. Näiden lisäksi kantavien betonirakenteiden vah-

vistamisesta on laadittu useita ammattikorkeakoulun opinnäytetöitä. Suurin osa AMK-

opinnäytetöistä keskittyy kuitenkin vahvistamiseen kantavuuden heikkenemisen takia, 
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eikä niinkään vahvistamiseen kuormien kasvun seurauksena. Missään opinnäytetyössä 

ei myöskään ole perehdytty teollisuusympäristön aiheuttamiin vaatimuksiin.  

1.2 Tutkimuksen tavoitteet 

Työn päätavoitteena on tuottaa suunnitteluohje betonipalkin manttelin mitoitusta varten. 

Vanhaa rakennetta vahvistettaessa tulee ottaa huomioon lisäepävarmuudet, kuten läh-

tötietojen tarkkuus ja rakenteen kunto. Suunnitteluohjeen tulee tarjota riittävä varmuus, 

jotta nämä epävarmuudet saadaan poissuljettua. Toisaalta liiallista varmuutta tulee vält-

tää muun muassa kustannustehokkuuden vuoksi. Suunnitteluohjeen tulee olla myös riit-

tävän yksinkertainen, jotta se soveltuu käytännön suunnittelutyöhön. 

Manttelin toimintaan liittyy oleellisesti alustan ja manttelin välisen rajapinnan toiminta 

muun muassa leikkauskestävyyden ja jännitysten jakautumisen suhteen. Manttelin ja al-

kuperäisen rakenteen yhteistoiminta edellyttää, että rajapinnan lujuus on riittävä kestä-

mään siihen kohdistuvat rasitukset. Taivutetun palkin tapauksessa leikkausvoima on 

merkittävin rajapintaan kohdistuva rasitus. Taivutuksen yhteydessä materiaalit pyrkivät 

liukumaan toistensa suhteen, mikä aiheuttaa leikkausvoimaa rajapintaan. Rajapintaa 

kuormittaa myös betonien muodonmuutokset. Eri aikaan valetuissa betoneissa muodon-

muutokset, kuten kutistuma ja viruma, tapahtuvat eri tahtiin, mikä osaltaan kuormittaa 

rajapintaa. Rajapinnan kestävyyteen vaikuttavat muun muassa alustan esikäsittely, jäl-

kihoito, käytettävä betoni ja leikkausliittimet. Tutkimuksen yksi merkittävimmistä tavoit-

teista onkin selvittää rajapinnan kestävyyteen vaikuttavia tekijöitä, ja sitä kautta pohtia, 

miten ja millä materiaaleilla manttelointi tulisi toteuttaa. Mitoituksen ohella työn tavoit-

teena on siten myös syventää ymmärrystä betonien välisen rajapinnan toiminnasta sekä 

tarkastella mantteloinnin käytännön toteutukseen vaikuttavia tekijöitä.  

Lisäksi työn tavoitteena on vertailla eri manttelimuotojen avulla saavutettavaa taivutus-

kapasiteetin lisäystä sekä jännitysten jakautumista poikkileikkauksessa. Tarkasteltavat 

manttelin muodot ovat alapuolinen mantteli, sivumantteli ja U-mantteli. Jännitystarkaste-

luissa tutkitaan lisäksi jännitysten muuttumista manttelin viruman seurauksena sekä pas-

siivisen ja aktiivisen vahvistamismenetelmän tuomia eroja jännityksiin.  

1.3 Tutkimuksen rajaukset 

Työssä tarkastellaan vahvistamista, joka toteutetaan kapasiteetin lisäämiseksi kasvavan 

kuormituksen vuoksi. Työssä ei tutkita vaurioituneen rakenteen korjaamista tai syven-

nytä rakenteen kuntotutkimukseen, vaan lähtöoletuksena pidetään vaurioitumatonta ra-

kennetta. Tutkimus rajataan koskemaan ainoastaan teräsbetonipalkkirakenteita, joita 
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vahvistetaan mantteloinnilla. Muita rakenneosia, kuten teräsbetonipilareita, ei työssä tar-

kastella. Myöskään muita vahvistusmenetelmiä kuin manttelointia ei työssä käsitellä sy-

vemmin. Työssä tarkastellaan ainoastaan teollisuusympäristössä esiintyviä palkkeja. 

Näin rajataan tutkimuksen ulkopuolelle esimerkiksi siltarakenteet. Myöskään jännitettyjä 

rakenteita ei tutkimuksessa tarkastella.  

Rasitusten osalta tarkastellaan palkkirakenteelle tyypillisimpiä rasituksia eli taivutusta ja 

leikkausta. Vääntöä ja normaalivoimaa ei tutkita. Mitoituksessa pääpaino on murtoraja-

tilassa, mutta myös käyttörajatilamitoitusta tarkastellaan, erityisesti sallittujen jännitysten 

osalta. Onnettomuusrajatilan mitoitusta työssä ei tarkastella.  

1.4 Tutkimusmenetelmät ja työn toteutus 

Tutkimus toteutetaan pääosin kirjallisuuskatsauksena. Yleisesti betonin ominaisuuk-

sista, vahvistamisesta ja toiminnasta löytyy kattavasti tietoa BY:n ja RIL:n julkaisuista 

sekä eurokoodistandardeista. Betonipalkin mantteloinnista löytyy paljon tiedejulkaisuja, 

joissa on suoritettu käytännön koekuormituksia. Tämän työn puitteissa ei suoriteta koe-

kuormituksia.  

Kirjallisuuskatsauksen lisäksi työssä suoritetaan vertailevaa mitoituslaskentaa. Eri mant-

telimuotoja vertaillaan laskemalla niillä saavutettavaa taivutuskapasiteetin lisäystä. Vas-

taavasti poikkileikkauksen jännitystiloja tarkastellaan vertailulaskelmien avulla, jotta saa-

daan tietoa manttelin muodon, manttelin viruman sekä vahvistamistavan vaikutuksista 

poikkileikkauksen jännityksiin.  
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2. BETONIN JA RAJAPINNAN OMINAISUUDET 

Tässä luvussa käsitellään mantteloinnin kannalta keskeisiä betonin muodonmuutosilmi-

öitä eli virumaa ja kutistumaa. Lisäksi luvussa tarkastellaan teoreettista taustaa betonien 

välisen rajapinnan toiminnalle. 

2.1 Betonin muodonmuutokset 

Mantteloinnin näkökulmasta kriittisimpiä betonin muodonmuutosominaisuuksia ovat ku-

tistuma ja viruma. Molemmat ovat ajan myötä tapahtuvia muodonmuutoksia. Ne kestävät 

pitkään, mutta hidastuvat ajan kuluessa, kuten kuva 1 esittää. Mantteloinnin näkökul-

masta ongelmana on, että eri aikaan valetuissa betoneissa muodonmuutokset etenevät 

eri nopeudella. Tämän seurauksena betonien rajapintaan syntyy jännityksiä, jotka hei-

kentävät betonien yhteistoimintaa. Tästä syystä kyseisiin muodonmuutosilmiöihin on tar-

peen perehtyä tarkemmin. 

 

Kuva 1. Viruman, kutistuman ja kuormituksen aiheuttama muodonmuutos ajan suh-
teen (Abdelrahman 2023, s. 4). 

Kuvasta 1 havainnollistuu hyvin viruman ja kutistuman perusperiaate. Betonin muodon-

muutokset alkavat heti valamisen jälkeen kutistuman vaikutuksesta. Kun rakennetta 

kuormitetaan, tapahtuu kuormituksesta johtuvia välittömiä muodonmuutoksia. Viruma al-

kaa vaikuttamaan rakenteessa vasta kuormittamisen jälkeen.  
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2.1.1 Viruma 

Viruma on ajan myötä tapahtuva muodonmuutos kuormitetussa rakenteessa. Taivute-

tuissa rakenteissa viruma ilmenee kasvavana taipumana kuormituksen pysyessä va-

kiona. Taipuma voi kasvaa viruman takia käyttöiän aikana 2–3 kertaiseksi verrattuna vä-

littömään taipumaan. Viruma jatkuu betonissa pitkään, mutta hidastuu ajan kuluessa. 

Joitain poikkeustapauksia lukuun ottamatta viruma on haitallinen ilmiö lisääntyneiden 

muodonmuutosten vuoksi. Virumassa kuormituksen aiheuttama paine poistaa geelihuo-

kosissa olevaa vettä ja tiivistää sementtigeeliä. Sementtigeelin tiivistymisen takia muo-

donmuutos ei palaudu kokonaan, vaikka vesi imeytyisi takaisin geelihuokosiin. (Suomen 

Betoniyhdistys ry 2018, s. 95–96) 

Virumaan vaikuttaa merkittävästi betonin ikä kuormitushetkellä. Siirtämällä kuormituksen 

alkamista myöhemmäksi voidaan viruman aiheuttamia muodonmuutoksia vähentää huo-

mattavasti. Muodonmuutokset voivat olla jopa 30–40 % suurempia, jos kuormitus aloite-

taan 7 vuorokauden iässä verrattuna 14 vuorokauden ikään. Tämän vuoksi taivutettuja 

rakenteita on suositeltavaa tukea väliaikaisesti muottien purun jälkeen. Vaihtoehtoisesti 

betonin kovettumista voidaan nopeuttaa. Toisaalta joissain tapauksissa voi olla hyödyl-

listä saavuttaa betonin kokonaisviruma mahdollisimman nopeasti, ja tämän vuoksi jättää 

välituenta tekemättä. (Suomen Betoniyhdistys ry 2018, s. 95–96)  

Muita virumaan vaikuttavia tekijöitä ovat ympäristöolosuhteet sekä kuormituksen suu-

ruus ja kesto. Ympäristöolosuhteista erityisesti kosteudella on vaikutusta virumaan. Ul-

korakenteet ovat kosteammassa ympäristössä, minkä vuoksi kosteuden poistuminen ra-

kenteesta on vähäisempää. Kuivissa sisäolosuhteissa olevilla rakenteilla viruma kasvaa 

suuremmaksi. Myös korkeampi ympäristön lämpötila edesauttaa kosteuden poistumista 

ja näin kasvattaa virumaa. Samoin rakenteen koolla on vaikutusta virumaan. Ison poik-

kileikkauksen rakenteilla viruma tapahtuu hitaammin. Betonin lujuusluokan kasvattami-

nen vähentää virumaa, ja myös muilla betonin ominaisuuksilla, kuten vesi-sementtisuh-

teella ja sementin laadulla on vaikutusta viruman suuruuteen. (Suomen Betoniyhdistys 

ry 2018, s. 95–96; Havlásek 2014, s. 6–11) 

Lähtökohtaisesti viruma ja kutistuma huomioidaan käyttörajatilamitoituksessa. Murtora-

jatilamitoituksessa nämä ilmiöt otetaan huomioon vain silloin, kun niiden vaikutus on 

merkittävä. Esimerkiksi toisen kertaluvun vaikutuksille herkkien rakenteiden mitoituk-

sessa tulee viruma ja kutistuma huomioida murtorajatilamitoituksessa. Eurokoodi ohjaa 

käyttämään viruman laskennassa graafista mallia, joka on usein riittävän tarkka viruman 

laskentaan. Tarkempi laskenta voidaan suorittaa Eurokoodin liitteen B mukaan. Liitteen 
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B avulla voidaan huomioida tarkemmin muun muassa suhteellisen kosteuden vaikutus. 

Graafinen menetelmä perustuu vain kuvaajiin, joissa suhteellinen kosteus on joko 50 % 

(sisätilat) tai 80 % (ulkotilat). (SFS-EN 1992-1-1+A1+AC 2015, s. 24, s. 31–33, s. 197–

198) 

Eurokoodin mitoitusmenetelmä virumalle, kuten myös monet muut mitoitusmenetelmät, 

perustuvat puristuksesta johtuvaan virumaan. Viruma kuitenkin ilmenee kaikissa eri jän-

nitystapauksissa. Useissa tutkimuksissa on tarkasteltu virumaa vedossa ja taivutuk-

sessa sekä niiden suhdetta puristuksesta aiheutuvaan virumaan. Yksiselitteistä johto-

päätöstä ei tutkimuksissa ole toistaiseksi pystytty muodostamaan. Muista jännityksistä 

aiheutuvan viruman on kuitenkin todettu olevan puristuksesta aiheutuvaa virumaa pie-

nempi, joten puristukseen perustuvia mitoitusmenetelmiä voidaan soveltaa muihin jänni-

tystapauksiin. (Havlásek 2014, s. 6–11) Toisaalta myös vedetyssä rakenneosassa kuor-

mituksen poikittainen suunta on puristettu, minkä vuoksi viruma voi tällöinkin johtua pää-

asiassa puristuksesta. 

2.1.2 Kutistuma 

Betonin kutistuma voidaan jakaa plastiseen kutistumaan ja kuivumiskutistumaan. Beto-

nin varhaisessa iässä esiintyy myös autogeenistä kutistumaa, joka johtuu betonissa ta-

pahtuvista kemiallisista reaktioista. Lisäksi betonin tilavuus muuttuu lämpötilan muuttu-

essa. Muut kutistumat johtuvat veden poistumisesta betonista. (Suomen Betoniyhdistys 

ry 2018, s. 74–75) Eurokoodissa kutistuma jaetaan sisäiseen kutistumaan ja kuivumis-

kutistumaan, jotka yhdessä muodostavat kokonaiskutistuman. Sisäinen kutistuma on 

suoraan verrannollinen betonin lujuuteen. (SFS-EN 1992-1-1+A1+AC 2015, s. 33)  

Betonin geelihuokosiin sitoutuu vettä noin 20 % sementin painosta, ja hydrataatioreak-

tiossa sitoutuva vesimäärä on noin 25 % sementin painosta. Loput vedestä on vapaata, 

haihtumiskykyistä vettä. Veden poistuminen rakenteesta alkaa heti valamisen jälkeen ja 

jatkuu, kunnes betoni on saavuttanut ympäristöolosuhteita vastaavan tasapainokosteu-

den. Tämänkin jälkeen betoni reagoi ympäristöolosuhteiden muutoksiin ja voi vuorotellen 

laajentua ja kutistua kosteuden vaikutuksesta. Kaikki rakenteet eivät välttämättä kos-

kaan saavuta tasapainokosteutta. (Suomen Betoniyhdistys ry 2018, s. 74–75) 

Plastinen kutistuma tapahtuu muutaman tunnin kuluessa valusta. Ilmiössä betoni kutis-

tuu vaakasuunnassa johtuen veden liian nopeasta haihtumisesta betonin pinnalta ennen 

sitoutumista. Tällöin betonin hiukkaset liikkuvat lähemmäksi toisiaan pyrkien täyttämään 

haihtuneen veden jättämän vapaan tilan. Kun hiukkaset eivät sisäisen kitkan vuoksi 
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pääse enää liikkumaan, syntyy vetojännityksiä, jotka voivat synnyttää halkeamia. Plasti-

nen kutistuma on merkittävää ohuissa rakenteissa, joissa on vähän haihtuvaa vettä ja 

paljon avointa pintaa haihtumiselle. Ilmiötä ehkäistään jälkihoidolla, jota käsitellään tar-

kemmin luvussa 3.5.3. (Suomen Betoniyhdistys ry 2018, s. 77–78) 

Plastinen painuma on plastisen kutistuman kaltainen ilmiö, mutta kutistuminen tapahtuu 

pystysuunnassa. Plastisessa painumassa veden poistuminen johtuu siitä, että sementti 

ja kiviaines pyrkivät painumaan alaspäin, jolloin vesi kevyempänä materiaalina pyrkii 

nousemaan ylöspäin. Painuminen voi aiheuttaa halkeilua erityisesti kohdissa, joissa pai-

numinen on estetty. Esimerkiksi terästen kohdalla painuminen ei pääse tapahtumaan 

vapaasti, jolloin teräksen kohdalle voi tulla halkeama. Tätä ilmiötä on havainnollistettu 

kuvassa 2. Plastiseen painumaan vaikuttavat betonin vesimäärä ja kovettumisaika. Be-

tonin vesimäärän kasvaessa kasvaa myös erottuvan veden määrä, ja mitä kauemmin 

betoni pysyy plastisessa tilassa, sitä pidempään vesi voi erottua. (Suomen Betoniyhdis-

tys ry 2018, s. 76) 

 

Kuva 2. Plastisen painuman periaate (Suomen Betoniyhdistys ry 2018, s. 76). 

Autogeeninen kutistuma on betonin sisäistä kutistumaa. Se johtuu sementin ja veden 

välisestä hydrataatioreaktiosta eli kemiallisesta kutistumasta. Hydrataatioreaktiossa syn-

tyy yhdisteitä, joiden tilavuus on pienempi kuin sementin ja veden alkuperäinen yhteen-

laskettu tilavuus. Toisin kuin muut kutistumatyypit, autogeeninen kutistuma tapahtuu il-

man kosteuden siirtymistä betonin ja ympäristön välillä. Kutistuma on samansuuruinen 

sekä rakenteen pinnalla että sen sisällä, mikäli lämpötila on koko poikkileikkauksessa 

sama. Vesi-sementtisuhteen (v/s-suhde) pienentäminen kasvattaa autogeenistä kutistu-

maa. Normaalin v/s-suhteen betoneissa autogeeninen kutistuma on lähes merkitykse-

tön, mutta alhaisen v/s-suhteen betonissa se saattaa olla jopa kuivumiskutistumaa suu-

rempi. Autogeeninen kutistuma aiheuttaa merkittävän halkeiluriskin, jos v/s-suhde on 

alle 0,45. (Suomen Betoniyhdistys ry 2018, s. 79–80; Havlásek 2014, s. 12) 
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Kovettuneen betonin kutistuma on kuivumiskutistumaa. Se on lineaarisessa yhteydessä 

veden poistumisen kanssa. Kuivuminen aiheuttaa betonin huokosvedessä jännityksiä, 

jotka vetävät vettä pois geelihuokosista. Tämän seurauksena geeli ja siten myös betoni 

kutistuvat. Kuivumiskutistuma ei palaudu täysin, vaikka betoni kasteltaisiin. Kuivumisku-

tistuman alustavan suuruuden arvioinnissa käytetään perusarvoa 0,4–1,2 mm/m. Kuivu-

minen on alussa nopeinta, mutta hidastuu ajan kuluessa. Kuivuminen alkaa betonin pin-

nalta. Rakenteen sisäosat kuivuvat viiveellä, sillä kosteuden on kulkeuduttava kohti pin-

taa. Kosteuden epätasainen jakautuminen rakenteessa aiheuttaa betoniin sisäisiä jänni-

tyksiä, jotka voivat johtaa betonin halkeiluun. (Suomen Betoniyhdistys ry 2018, s. 75) 

Rakenteen paksuuden kasvattaminen hidastaa merkittävästi betonin kuivumista. Pak-

suuden kaksinkertaistaminen voi nelinkertaistaa kuivumisajan. Kosteuden poistuminen 

on usein rajoitettua rakenteen joltakin sivulta, mikä hidastaa kuivumista entisestään. 

Tämä voi johtaa betonin käyristymiseen ja sitä kautta halkeiluun. Mantteloinnissakaan 

uusi betoni ei pääse kuivumaan tasaisesti, sillä vanhaa betonia vasten olevan pinnan 

kuivuminen on rajoitettua. Kuivumiskutistumisen kannalta merkittävin tekijä on betonin 

veden määrä. Veden lisäksi kuivumiskutistumaa lisäävät hienoainesmäärä, kevytsora, 

lisäaineet, huokostaminen sekä kuiva ympäristö. Kuivuminen alkaa välittömästi muottien 

tai suojapeitteiden poistamisen jälkeen. Jälkihoidolla varmistetaan riittävä lujuudenkehi-

tys ja kosteustaso, jotta betoni kestää kuivumisesta aiheutuvat jännitykset ilman halkei-

lua. (Suomen Betoniyhdistys ry 2018, s. 74–75, s. 96–97, s. 535–538; Havlásek 2014, 

s. 13–14)  

2.2 Rajapinnan toiminta 

Leikkausjännitykset siirtyvät betonin rajapinnassa koheesion, kitkan ja vaarnavaikutuk-

sen avulla. Koheesio koostuu adheesiosta ja mekaanisesta lukittumisesta. Pienillä siir-

tymillä koheesion vaikutus on merkittävä, mutta merkitys vähenee siirtymän lisäänty-

essä. Tällöin kitkan ja vaarnavaikutuksen osuus kasvaa. Vaarnavaikutus astuu voimaan 

vasta, kun siirtymää on tapahtunut hieman. (Santos & Júlio 2012, s. 436–437) Kuvassa 

3 on esitetty, kuinka rajapinnan eri siirtomekanismien välittämät leikkausvoiman osuudet 

jakautuvat rajapinnan siirtymän funktiona. 
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Kuva 3. Siirtomekanismit rajapinnan leikkausvoimalle (Hilti.fi 2024). 

Adheesio johtuu kemiallisesta sidoksesta betonien välillä. Kun sen maksimikuormaka-

pasiteetti saavutetaan, jää koheesiosta jäljelle vain mekaaninen lukittuminen/tartunta. 

Adheesion kuormakapasiteetti ylitetään jo pienellä siirtymällä. Tämän vuoksi koheesion 

vaikutus vähenee merkittävästi siirtymän kasvaessa. Mekaaninen lukittuminen johtuu 

betonin kiviainesten jumittumisesta toisiinsa. Koheesion vaikutus rajapinnan kestävyy-

teen on vähäinen, kun adheesion kapasiteetti on ylitetty. (Santos & Júlio 2012, s. 436–

437) 

Kitkan vaikutus perustuu betonien välisen liukuman aiheuttamaan normaalivoimaan. Be-

tonipintojen liukuessa toistensa suhteen pintojen välinen rako kasvaa pinnan epätasai-

suuksien vuoksi. Tämän seurauksena rajapinnan ylittävään tapitukseen syntyy vetojän-

nitystä. Vetojännitys puristaa betonipintoja yhteen ja siirtää näin leikkausvoimia kitkan 

avulla. Kyseistä teoriaa kuvataan usein niin sanotulla sahalaitamallilla, joka on esitetty 

kuvassa 4. (Santos & Júlio 2012, s. 436–437) Normaalivoima pintojen välillä voi johtua 

myös ulkoisesta kuormituksesta tai päällysteen omasta painosta. Rajapinnan ylittävät 

tapitukset voidaan myös esijännittää, jolloin tapitus puristaa pintoja yhteen ilman beto-

nien välistä liukumaakin. (Fédération internationale du béton 2008, s. 199)  
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Kuva 4. Sahalaitamallin periaate (Santos & Júlio 2012, s. 436). 

Vaarnavaikutuksessa rajapinnan yli ulottuva tappi ottaa vastaan rajapinnan suuntaista 

leikkausta. Siirtymän kasvaessa vaarnavaikutuksesta muodostuu merkittävin leikkaus-

voiman välittäjä rajapinnassa. Ennen tiettyä betonien välistä siirtymää vaarnavaikutus ei 

osallistu leikkausvoiman välittämiseen. Vaarnavaikutuksen murtuminen voi tapahtua ta-

pin leikkausmurtumana tai betonin murtumisena tapin aiheuttaman rajapinnan suuntai-

sen voiman vaikutuksesta. Tyypillisin murtumistapa on kuitenkin tapin myötääminen tai-

vutuksessa, jolloin rajapinnan tuntumaan muodostuu plastinen sarana. (Fédération in-

ternationale du béton 2008, s. 203) Karheilla pinnoilla vaarnavaikutuksen rooli on pie-

nempi, koska kitka ja koheesio välittävät tällöin leikkausvoimia enemmän. Sileillä pin-

noilla taas vaarnavaikutuksen rooli korostuu.  
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3. VAHVISTAMISEN TOTEUTUS 

Tässä luvussa tarkastellaan mantteloinnin käytännön toteutusta. Aluksi esitellään lyhy-

esti vaihtoehtoiset betonipalkkien vahvistamismenetelmät sekä teollisuusympäristössä 

huomioitavat erityispiirteet. Tämän jälkeen perehdytään mantteloinnin toteutuksen kan-

nalta keskeisiin tekijöihin. Erityisesti keskitytään rajapinnan kestävyyden näkökulmasta 

kriittisiin tekijöihin, kuten alustan esikäsittelyyn ja rajapinnan leikkausliittimiin. Lisäksi tar-

kastellaan erikoisbetoneja ja niiden soveltuvuutta manttelointiin. Tarkastelun tukena hyö-

dynnetään useita manttelointia ja rajapinnan lujuutta käsitteleviä tutkimuksia, joissa on 

esitetty käytännön koekuormitustuloksia. 

3.1 Betonipalkin vahvistaminen 

Betonipalkin vahvistaminen tulee usein tarpeen kuormien kasvaessa. Vahvistamisessa 

on harvoin mahdollista lisätä olemassa olevan rakenteen lujuutta, vaan yleensä joudu-

taan korvaamaan osa poikkileikkauksesta paremman lujuusarvon materiaalilla (RIL 

K174-4 1988, s.80). Rakenteen vahvistaminen tarkoittaa kantavuuden lisäämistä raken-

teen alkuperäiseen tasoon nähden. Mikäli rakenteen kantavuus palautetaan korjaustoi-

min rakenteen alkuperäiselle tasolle esimerkiksi vaurioitumisen seurauksena, ei ole var-

sinaisesti kyse rakenteen vahvistamisesta vaan korjaamisesta. (Suomen Betoniyhdistys 

ry 2016, s. 79; Abdelrahman 2023, s. 1)  

3.1.1 Passiivinen ja aktiivinen vahvistaminen 

Rakenteen vahvistamismenetelmät, joissa alkuperäiseen poikkileikkaukseen lisätään 

uusia materiaaliosia, voidaan toteuttaa aktiivisella tai passiivisella menetelmällä. Passii-

visessa vahvistamisessa vahvistusrakenne liitetään suoraan alkuperäiseen kuormitet-

tuun rakenteeseen. Tällöin alkuperäinen rakenne kantaa yksinään kaikki olemassa ole-

vat kuormat sekä vahvistusrakenteen omasta painosta aiheutuvan kuorman. Vahvistus-

rakenne osallistuu ainoastaan vahvistamisen jälkeisten kuormitusten kantamiseen. 

Nämä kuormat jakaantuvat alkuperäisen rakenteen ja vahvistusrakenteen välille. Passii-

vista vahvistusmenetelmää ei voida hyödyntää rakenteissa, jotka ovat jo valmiiksi yli-

kuormitettuja, koska vahvistusrakenne ei osallistu olemassa olevien kuormien kantami-

seen. (Abdelrahman 2023, s. 17–18; Newman 2021, s. 108–109) 



12 
 

 

Aktiivisessa vahvistamismenetelmässä alkuperäisestä rakenteesta poistetaan ensin jän-

nityksiä esimerkiksi tunkkaamalla tai ulkopuolisella esijännityksellä. Tunkkaamisen yh-

teydessä rakenne tuetaan väliaikaisesti ja vasta tämän jälkeen rakenne vahvistetaan. 

Väliaikaiset tuennat poistetaan, kun vahvistusrakenne on saavuttanut riittävän kantoky-

vyn. Betonimanttelin tapauksessa tämä tarkoittaa betonin riittävää lujuudenkehitystä. Tu-

entojen poistamisen jälkeen kaikki kuormat jakautuvat alkuperäisen rakenteen ja vahvis-

tusrakenteen välille. Tukemisen ansiosta myöskään vahvistusrakenteen omasta pai-

nosta aiheutuva kuorma ei kohdistu yksinomaan alkuperäiselle rakenteelle. Aktiivisessa 

vahvistamisessa olemassa olevia kuormia siis poistetaan vahvistamisen ajaksi, jotta 

vahvistusrakenne osallistuisi myös olemassa olevien kuormien kantamiseen. (Abdelrah-

man 2023, s. 17–18; Newman 2021, s. 108–109)  

Aktiivisessa vahvistamisessa vahvistamishetkellä vallitseva jännitystaso riippuu tunk-

kauksen tai esijännityksen suuruudesta. Käytännössä rakenne voidaan saada vahvista-

misen ajaksi lähes jännityksettömään tilaan. (Newman 2021, s. 108–109) Rakenne voi-

daan myös esitaivuttaa vastakkaiseen suuntaan lopulliseen kuormitustilaan nähden, jol-

loin poikkileikkauksessa vaikuttaa vahvistamishetkellä päinvastainen jännitysjakauma 

verrattuna lopulliseen jännitystilaan. Jännitysten jakautumista passiivisen ja aktiivisen 

vahvistamisen välillä tutkitaan luvussa 5.3.2. Jännitysten laskentaa käsitellään luvussa 

4.10.2. 

Myös tunkkauksen ja tuennan tiheydellä on merkittävä vaikutus vahvistamishetkellä vai-

kuttavaan jännitystasoon. Tuenta ja tunkkaus voidaan toteuttaa joko pistemäisesti tie-

tyissä kohdissa jänneväliä tai vaihtoehtoisesti tiheästi koko jännevälin matkalla. Piste-

mäinen tuenta, esimerkiksi pelkästään jännevälin keskellä, ei poista rakenteen sisäisiä 

voimia, vaan muuttaa rakenteen toimintatapaa jatkuvan rakenteen kaltaiseksi. Tällöin 

palkista muodostuu useampi aukkoinen rakenne, ja väliaikaisen tuen kohdalle syntyy 

negatiivisen taivutusmomentin alue. (Suomen betoniyhdistys ry & Teräsrakenneyhdistys 

ry 2012, s. 40–43) Tuen läheisyydessä voi esiintyä suuria jännityksiä tunkkauksesta huo-

limatta. Negatiivisen momentin muodostuminen voi aiheuttaa hyvin nopeasti ongelmia 

rakenteen kestävyydelle, sillä se voi johtaa tilanteeseen, jossa alun perin puristettu ra-

kenneosa joutuu vetorasitetuksi. Tämä on erityisen ongelmallista betonirakenteissa, 

koska betonin vetokestävyys on hyvin rajallinen ilman vetoraudoitusta.  

Kun tuenta toteutetaan riittävän tiheästi, tukien väliset jännevälit jäävät pieniksi ja niiden 

välille muodostuvat taivutusmomentit pienenevät merkittävästi. Tällöin rakenne voidaan 

käytännössä saattaa lähelle jännityksetöntä tilaa (Suomen betoniyhdistys ry & Teräsra-
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kenneyhdistys ry 2012, s. 43). Tarvittava tuentatiheys riippuu tapauskohtaisesti jänne-

välin pituudesta sekä rakenteeseen vaikuttavista kuormista. Usein jo jännevälin kolman-

nespisteisiin sijoitetut tuet pienentävät taivutusmomenttia niin paljon, että rakenteen si-

säiset voimat pienenevät merkityksettömiksi. Tuennan riittävyyttä voidaan arvioida mo-

menttikuvaajien avulla, valitsemalla tukien välinen etäisyys niin tiheäksi, että rakenteen 

taivutusmomentit saadaan pienennettyä vaaditulle tasolle. Esimerkiksi yksiaukkoisella 

palkilla, jonka jänneväli on 6 metriä ja johon vaikuttaa tasainen 6 kN/m viivakuorma, on 

taivutusmomentin maksimiarvo ilman tuentaa 27 kNm. Kun palkin jännevälin keskelle 

asennetaan yksi tuki, muuttuu rakenne jatkuvaksi ja taivutusmomentin maksimi piene-

nee arvoon -6,75 kNm. Jos tuenta puolestaan järjestetään jännevälin kolmannespistei-

siin, pienenee taivutusmomentin maksimiarvo arvoon -2,4 kNm. 

Sekä aktiivisessa että passiivisessa menetelmässä alkuperäisen ja uuden osan välisellä 

liitoksen leikkauskestävyydellä on merkittävä rooli, jotta osat toimivat yhdessä ja jännitys 

jakautuu tasaisesti poikkileikkauksessa. Kuvassa 5 on esitetty, miten jännitykset jakau-

tuvat palkissa passiivisen ja aktiivisen vahvistamisen välillä olettaen, että rajapinnan leik-

kausliitos on täydellinen ja alkuperäinen rakenne on ollut jännityksettömässä tilassa vah-

vistamishetkellä. (Abdelrahman 2023, s. 17–18) 

 

Kuva 5. Palkin jännitykset aktiivisessa ja passiivisessa vahvistamisessa (Abdelrah-
man 2023, s. 18). 

Usein esimerkiksi liittorakenteiden yhteydessä käytetään myös termejä tuettu ja tukema-

ton rakennustapa. Nämä perustuvat osittain samaan ajatukseen kuin passiivinen ja ak-

tiivinen vahvistaminen. Rakennetta voidaan tukea väliaikaisesti siten, että liitettävän ra-

kenneosan omapaino saadaan kohdistettua yhdistetylle poikkileikkaukselle. (Suomen 

betoniyhdistys ry & Teräsrakenneyhdistys ry 2012, s. 40) Passiivinen ja tukematon ra-

kennustapa vastaavat käytännössä toisiaan, sillä kummassakaan tapauksessa raken-



14 
 

 

netta ei tueta eikä alkuperäiseltä rakenteelta poisteta jännityksiä. Tuetussa rakennusta-

vassa liitettävä rakenneosa tuetaan, mutta olemassa olevia jännityksiä ei poisteta alku-

peräiseltä rakenteelta, toisin kuin aktiivisessa vahvistamisessa. Rakenteen vahvistami-

sessa pelkkä tuetun rakennustavan käyttö ei näin ollen välttämättä riitä, vaan tukemisen 

lisäksi on usein tarpeen poistaa jännityksiä alkuperäiseltä rakenteelta.  

Vahvistusmenetelmästä riippumatta tarkastelussa on otettava huomioon ajan myötä ta-

pahtuvat jännitysmuutokset viruman vaikutuksesta. Viruma aiheuttaa muutoksia materi-

aalien kimmomoduuliin, minkä seurauksena jännitykset jakautuvat uudelleen poikkileik-

kauksessa. Tämän vuoksi kuormia voi siirtyä alkuperäiseltä rakenteelta vahvistusraken-

teelle tai päinvastoin. (Abdelrahman 2023, s. 17–18) Viruman vaikutusta jännitysten ja-

kautumiseen käsitellään luvussa 5.3.1. 

3.1.2 Vaihtoehtoiset vahvistamismenetelmät  

Vaikka työ keskittyykin betonipalkin vahvistamiseen mantteloimalla, esitellään lyhyesti 

myös muita mahdollisia vahvistusmenetelmiä betonipalkille. Muita mahdollisia vahvis-

tusmenetelmiä ovat ulkoisten teräs- tai hiilikuituosien liimaaminen, rakenteen jännittämi-

nen sekä rakenteen vahvistaminen toisella rakenneosalla, esimerkiksi muototeräksellä. 

Vaakarakenteen vahvistamisessa voidaan lisätä taivutus- ja leikkauskestävyyttä. Vah-

vistamisella voidaan myös vähentää taipumaa ja halkeilua. (Suomen Betoniyhdistys ry 

2016, s. 79–80; Newman 2021, s. 152–175; RIL K174-4 1988, s. 113–114, s. 146–147) 

Palkin kapasiteetin ylittyessä kuormitusta voidaan pyrkiä siirtämään kokonaan ulkopuo-

liselle rakenteelle lisäämällä tukia tai kuormaa jakavia rakenteita. Tällaisia ratkaisuja ovat 

esimerkiksi uuden palkin lisääminen alkuperäisten palkkien väliin tukemaan niiden va-

rassa olevaa laatastoa tai pilarin lisääminen palkin tueksi, jolloin palkin jänneväli piene-

nee. (Newman 2021, s. 155–159) Tämä ei ole varsinainen rakenteen vahvistamiskeino, 

sillä toimenpide ei lisää alkuperäisen rakenteen kestävyyttä, vaan perustuu rakentee-

seen kohdistuvien kuormien vähentämiseen. Kyseessä on pikemminkin vaihtoehtoinen 

ratkaisu rakenteen vahvistamiselle. 

Teräs- tai hiilikuituosilla voidaan vahvistaa rakennetta liimaamalla niitä joko vedettyihin 

tai leikkausrasitettuihin pintoihin. Liimaa levitetään joko toiseen tai molempiin liimattaviin 

pintoihin, tai teräsosien yhteydessä liima voidaan injektoida liimattavien pintojen väliin. 

Ennen liimaustyötä rakenne tulee puhdistaa huolellisesti ja liimattavan pinnan tulee olla 

kuiva. Liimaus tehdään yleensä epoksiliimalla. Liimattavat osat tuetaan, kunnes liima on 



15 
 

 

täysin kovettunut. Liimausvahvistamisen suurimmat ongelmat liittyvät liimauksen onnis-

tumiseen ja palonkestävyyteen. Vahvistamisen toimivuuden kannalta liimauksen onnis-

tuminen on kriittistä, jotta liitoksessa saavutetaan riittävä leikkauskapasiteetti. Asennuk-

sen tulee olla lähes virheetön, mikä on merkittävä haaste työmaalle. Varmin vahvistus-

vaikutus saadaan, kun tartunta varmistetaan lisäksi mekaanisilla kiinnikkeillä, kuten kiila-

ankkureilla. Liimausvahvistukset vaativat palosuojauksen, sillä epoksiliimat menettävät 

merkittävästi tartuntakykyään korkeissa lämpötiloissa. Teräs- ja hiilikuituosat vaativat 

myös itsessään palosuojauksen. Mikäli teräosat ovat alttiita korroosiolle, tulee ne korroo-

siosuojata, sillä korroosio heikentää liitoksen tartuntaa. (Newman 2021, s. 169–173; RIL 

K170 1995, s. 292–294; Suomen Betoniyhdistys ry 2016, s. 80) 

Teräsbetonipalkin vahvistamisessa muototeräksellä teräsprofiili tyypillisesti pultataan 

palkkiin joko läpipulteilla, kemiallisilla ankkureilla tai kiila-ankkureilla. Pulttauksella saa-

daan aikaan teräksen ja betonin yhteistoiminta. Pulttausta suunniteltaessa ja toteutetta-

essa on huolehdittava siitä, ettei palkin olemassa olevia teräksiä vaurioiteta. Rakentei-

den toimiessa yhdessä poikkileikkauksen tulee noudattaa suurinta sallittua teräsmäärää 

koskevia rajoituksia, jotta haurasmurtuma vältetään. Teräsprofiiliin tehtävät pultinreiät 

ovat tyypillisesti hieman pultin halkaisijaa suuremmat, mikä voi aiheuttaa liukumaa liitok-

sessa. Liukumisen estämiseksi pultin ja reiän välinen rako voidaan täyttää esimerkiksi 

epoksilla. Teräsprofiili voidaan asentaa palkin pohjaan tai kylkiin, mutta taivutuskapasi-

teetin lisäämiseksi tehokkainta on sijoittaa profiili mahdollisimman kauas palkin neutraa-

liakselista palkin vetojännitysvyöhykkeelle. Teräksellä vahvistaminen edellyttää yleensä 

palosuojausta, joka voidaan toteuttaa esimerkiksi levyverhouksella. Lisäksi teräsosat tu-

lee suojata asianmukaisesti korroosiolta. (Abdelrahman 2023, s. 93; Newman 2021, s. 

159–169; RIL K174-4 1988, s. 146–147)  

Betonipalkin vahvistaminen jännittämällä on tehokas tapa vahvistaa rakennetta erityi-

sesti silloin, kun rakennekorkeutta ei voida kasvattaa. Jännitys tehdään käyttäen joko 

ulkoisia tai sisäisiä jänteitä, joista ulkoisten jänteiden käyttö on vahvistamisessa yleisem-

pää. Ulkoisessa jännityksessä jänteet kulkevat tyypillisesti symmetrisesti palkin sivuilla 

ja ne ankkuroidaan ankkurointipisteisiin, jotka ovat yleensä rakenteen päissä. Jännevoi-

man vaikutusta voidaan säädellä muuttamalla jänteiden sijaintia. Ulkosilla jänteillä sijain-

tia säädetään kiinnityspisteiden korkeudella sekä kiinnityspisteiden väliin asennettavilla 

ohjureilla. Ulkoiset jänteet tulee suojata palolta ja tarvittaessa myös korroosiolta. Sisäis-

ten jänteiden käyttö edellyttää betonimanttelin valamista. Manttelin sisään asennetaan 

suojaputket ja jänneteräkset, ja manttelin kovettumisen jälkeen jänteet jännitetään. Lo-

puksi suojaputket injektoidaan. Vaihtoehtoisesti voidaan käyttää myös tartunnattomia 
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jänteitä eli rasvapunoksia, jolloin injektointia ei tarvita. Jännitystä mitoitettaessa tulee 

varmistaa, ettei betonin puristuskapasiteetti ylity. Lisäksi on varmistuttava siitä, että ra-

kenteen päätyalueet kestävät jännittämisestä aiheutuvan halkaisuvoiman. Tarvittaessa 

palkin päätyalueelle tulee sijoittaa jännitetty poikittaisraudoitus halkaisuraudoitukseksi. 

(Newman 2021, s. 173–175; RIL K174-4 1988, s. 114; RIL K170 1995, s. 294) 

3.2 Teollisuuskohteiden rakenteet 

Vanhoissa teollisuuskohteissa rakenteet on usein optimoitu hyvin tarkasti sen aikaisten 

suunnittelunormien mukaisesti, eikä tilojen muuntojoustavuuteen ole kiinnitetty huo-

miota. Tämän seurauksena jo pienetkin lisäkuormat voivat johtaa rakenteiden kapasi-

teetin ylittymiseen. Kun rakennetta vahvistetaan kuormien muutoksen seurauksena, tu-

lee suunnittelu tehdä nykyaikaisten määräysten mukaisesti (Ympäristöministeriön ase-

tus kantavista rakenteista 477/2014, 10 §). Suunnittelumääräykset ovat tiukentuneet 

vanhoihin määräyksiin verrattuna, eikä rakenne välttämättä kestä edes olemassa olevia 

kuormia nykymääräyksillä mitoittaessa. Vahvistamisessa tulee huomioida aina myös 

ympäröivät rakenteet. Esimerkiksi palkkia vahvistaessa myös pilarien kuormituskapasi-

teetti saattaa ylittyä.  

Vanhoissa teollisuuskohteissa palkit on usein toteutettu jatkuvina rakenteina. Jatkuvissa 

palkeissa, toisin kuin yksiaukkoisissa palkeissa, ongelmaksi voi usein muodostua taivu-

tuskapasiteetin ylittyminen tuella negatiivisen momentin alueella. Vanhoissa teollisuus-

kohteissa palkit on myös toisinaan toteutettu muuttuvalla poikkileikkauksella materiaa-

lisäästöjen vuoksi. Esimerkiksi tukea kohti mentäessä poikkileikkaus voi madaltua.  

Rakenteelta vaaditut ominaisuudet vaihtelevat paljon kohteen mukaan. Teollisuuskoh-

teissa on tyypillisesti tiukat paloluokitukset, joten rakenteilta vaaditaan hyvää palonkes-

tävyyttä. Betonilta voidaan vaatia teollisuusympäristössä tiukempia rasitusluokkia nor-

maaleihin sisätiloihin verrattuna, esimerkiksi kemiallisen rasituksen (XA-luokka) tai kos-

teuden kestävyyden osalta (XC-luokka). Mantteloinnissa rakenteen poikkileikkauksen 

geometriaa kasvatetaan, mikä voi aiheuttaa haasteita teollisuuskohteissa. Esimerkiksi 

tilojen korkeuden madaltaminen saattaa olla poissuljettu vaihtoehto, jolloin mantteli tulee 

toteuttaa palkin sivuille. Normaalia tiukempia kriteereitä voi myös olla muun muassa tä-

rinän ja pölynhallinnan suhteen, mikä rajoittaa käytettävissä olevia pinnan esikäsittely- 

ja betonointimenetelmiä. Vahvistustyön toteutukseen voi liittyä myös merkittävä aika-

paine, esimerkiksi tilanteissa, joissa teollisuuslaitos on seisokissa työn ajan.  
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3.3 Betonin esikäsittelymenetelmät 

Ennen palkin manttelointia alkuperäisen rakenteen mantteloitavat pinnat on esikäsitel-

tävä huolellisesti. Esikäsittelyn tavoitteena on poistaa pinnasta kaikki tartuntaa heiken-

tävät tekijät, kuten vanhat pinnoitteet ja sementtiliima, sekä karhentaa käsiteltävää pin-

taa. Näin saadaan parannettua uuden ja vanhan betonin välistä tartuntaa ja yhteistoi-

mintaa. Tässä luvussa käsitellään tyypillisimpiä vanhan betonipinnan esikäsittelymene-

telmiä. Tarkasteltavat menetelmät ovat piikkaus, vesipiikkaus, jyrsintä, hiominen, hiek-

kapuhallus, sinkopuhdistus, hiilihappojääpuhallus, teräsharjaus ja korkeapainepesu. 

Tarkemmin karheuden ja puhtauden merkitystä sekä esikäsittelymenetelmän valintaa 

käsitellään luvussa 3.5.1. 

Mekaanisessa piikkauksessa betonia poistetaan piikkausvasaraa käyttäen. Piikkausva-

saroita on useita erilaisia riippuen käyttövoimasta ja käyttötavasta. Työ voidaan tehdä 

koneellisesti tai käsivaraisesti. Tyypillisesti piikkausvasaran päässä käytetään piikki- tai 

talttamaisia työkaluja. Piikkauksessa käytettävät työkalut ovat yleisiä, ja menetelmällä 

voidaan vaikuttaa paikallisesti haluttuun kohtaan. Piikkauksella ei ole maksimivaikutus-

syvyyttä, ja sillä saadaan aikaan hyvin karheaa pintaa (Suomen Betoniyhdistys ry 2016, 

s.27–28). Pintaa voidaan karhentaa piikkaamalla esimerkiksi iskemällä pieniä koloja tois-

tensa viereen tai tekemällä pintaan uria. Mekaaninen piikkaus aiheuttaa kuitenkin run-

saasti mikrohalkeilua rakenteeseen, mikä heikentää manttelin rajapinnan kestävyyttä. 

(Julio et al. 2004, s. 676–678) Korkeaa tartuntalujuutta vaadittaessa on hyvä puhdistaa 

piikattu pinta vielä jollakin toisella menetelmällä esimerkiksi hiekkapuhalluksessa tai kor-

keapainepesulla (Suomen Betoniyhdistys ry 2016, s.28). Betonin piikkaaminen muuttuu 

työläämmäksi, mitä korkeampi betonin lujuusluokka on. Tällöin tulisi käyttää tehokkaam-

paa piikkauskalustoa. (Tiehallinto 2002, s. 3) Pinnan karhennuksessa tulee käyttää ke-

vyitä piikkausvälineitä, sillä ne aiheuttavat vähemmän mikrohalkeilua betoniin. Alhaisten 

lujuusluokkien betonin karhentamiseen piikkaus ei ole sopiva menetelmä, koska jo ke-

vyetkin piikkausvälineet voivat aiheuttaa merkittävää mikrohalkeilua. Betonin lujuus-

luokissa alle C30/37 ei tule käyttää aggressiivisia menetelmiä, kuten piikkausta, juuri 

mikrohalkeilun riskin vuoksi. Piikkaus onkin usein liian aggressiivinen menetelmä pinnan 

karhennukseen. (Courard et al. 2020; Courard et al. 2014) Piikkaamisella saatetaan 

myös vaurioittaa raudoitusta, erityisesti järeää piikkauskalustoa käytettäessä (Suomen 

Betoniyhdistys ry 2016, s. 27–28). Käyttämällä terävää piikkauspäätä ja suurempaa is-

kunopeutta, voidaan vähentää betoniin syntyvää halkeilua (Sono et al. 2020, s. 16). Piik-

kaustyöstä aiheutuu myös paljon melua, runkoääntä sekä pölyä ja jätettä (Savolainen 

2016, s. 14).  
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Vesipiikauksessa betonia irrotetaan korkeapaineisella vesisuihkulla joko koneellisesti tai 

käsityönä. Menetelmässä käytettävät vedenpaineet ovat tyypillisesti 40–300 MPa. Kor-

keapaineinen vesisuihku tunkeutuu betonin halkeamiin ja huokosiin irrottaen halkeilleen 

ja rapautuneen betonin, mutta jättäen ehjän betonin vauriottomaksi. Tarvittaessa vesi-

piikkauksella pystytään poistamaan myös vaurioitumatonta betonia. Menetelmän tyypil-

linen vaikutussyvyys on yli 5 mm, mutta sen hallitseminen saattaa olla vaikeaa. Oikein 

suoritettuna menetelmä ei vaurioita raudoitusta, puhdistaa teräksiä ja aiheuttaa hyvin 

vähän tai ei lainkaan mikrohalkeilua betoniin. Onnistunut käsittely tuottaa hallitun, mutta 

karhean pinnan, joka toimii hyvänä tartunta-alustana. Alhaisen lujuusluokan betoneille 

vesipiikkaus voi olla liian aggressiivinen menetelmä etenkin, jos käytetty vedenpaine on 

korkea. Menetelmää ei voida käyttää, mikäli rakenteen takana on kosteudelle herkkiä 

materiaaleja kuten lämmöneristettä. Työn toteutuksessa on huomioitava, että käsiteltä-

vät pinnat kastuvat ja tarvittaessa niiden kuivumista tulee odottaa. Ympäröivät tilat tulee 

tarvittaessa suojata piikkauksesta syntyvältä jätevedeltä ja lietemassalta. Käsittelyn jäl-

keen pintaan jäävä sementtiliima on huuhdeltava huolellisesti. Laitteiston vuokraaminen 

on kallista, mutta menetelmä on melko nopea, vaikkakin laitteiden suorituskyvyssä saat-

taa esiintyä merkittävää vaihtelua. (Courard et al. 2020, s. 44–45; Suomen Betoniyhdis-

tys ry 2016, s. 28; Tiehallinto 2002, s. 17)  

Jyrsimisessä pyörivät jyrsinterät poistavat betonia rakenteen pinnasta. Menetelmä on 

erittäin aggressiivinen ja soveltuu hyvin vanhojen pinnoitteiden sekä haitta-aineiden pi-

laaman betonin poistamiseen. Jyrsiminen soveltuu parhaiten laajoille vaakapinnoille, jol-

loin työssä voidaan käyttää tasojyrsimiä tai vielä suurempia jyrsinkoneita. Saatavilla on 

myös pienempiä käsijyrsimiä, joita voidaan käyttää pystypintojen ja yläpuolisten pintojen 

käsittelyyn. Muiden kuin vaakapintojen jyrsintä on kuitenkin hidasta ja työlästä. Käytet-

tävä kalusto on melko yleistä, yksinkertaista käyttää ja helppoa liikutella. Käsittelysyvyys 

vaihtelee käytettävästä kalustosta riippuen noin 1–25 millimetrin välillä. Jos jyrsin on va-

rustettu imurilla, menetelmä on lähes pölytön. Jyrsiminen aiheuttaa kuitenkin betonin 

pintaan useamman millimetrin syvyyteen ulottuvia säröjä ja mikrohalkeamia, joiden 

vuoksi alustan tartuntalujuus heikkenee merkittävästi. Myös betonin kiviaines vaurioituu 

jyrsimisessä. Jyrsimisen jälkeen alusta tulisi käsitellä vielä vähemmän aggressiivisella 

menetelmällä, kuten timanttihionnalla tai sinkopuhalluksella. Lopuksi käsitelty pinta tulee 

puhdistaa huolellisesti esimerkiksi korkeapainepesulla tai imuroinnin ja paineilman yh-

distelmällä. (Suomen Betoniyhdistys ry 2016, s. 28–29; Mokhtari & Hassan 2024, s. 15; 

Savolainen 2016, s. 9)  
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Betonin hiominen on jyrsimistä hienovaraisempi menetelmä betonin pinnan poistami-

seen. Hiomisessa käytetään tyypillisesti pyörivää timanttikuppilaikkaa. Menetelmällä voi-

daan vaikuttaa hyvin paikalliseen kohtaan, ja sitä käytetäänkin usein viimeistelemään 

halutut kohdat esimerkiksi jyrsimisen jälkeen. Menetelmä on lähes pölytön, mikäli hio-

makone on yhdistetty imuriin. Riski mikrohalkeamien syntymiseen hionnassa on alhai-

nen. Hionta saattaa kuitenkin muodostaa betonin pinnasta liian sileän tai kiiltävän, minkä 

vuoksi tartuntalujuus voi jäädä alhaiseksi. Mikäli pinta jää liian sileäksi, tulee se vielä 

erikseen karhentaa esimerkiksi hiekkapuhaltamalla. Betonipinta on puhdistettava huo-

lellisesti hiomisen jälkeen, koska hiomapöly voi tukkia betonin pintahuokoset, mikä hei-

kentää tartuntakykyä. (Suomen Betoniyhdistys ry 2016, s. 19; Mokhtari & Hassan 2024, 

s. 15–16)  

Hiekkapuhallus on yksi yleisimmin käytetyistä betonin puhdistusmenetelmistä. Menetel-

mässä puhdistettavaan pintaan puhalletaan paineilman avulla rakeista materiaalia. Ta-

vallisimmin käytetään hienoa hiekkaa, mutta erikoistapauksissa puhallusmateriaalina 

voidaan käyttää esimerkiksi kuonaa, teräshiekkaa, korkkia tai kalkkia. Hiekkapuhallus on 

hyvin pölyävä menetelmä. Pölyn vähentämiseksi voidaan hiekan joukkoon lisätä vettä, 

jolloin menetelmää kutsutaan vesihiekkapuhallukseksi. Ominaisuuksiltaan hiekkapuhal-

lus ja vesihiekkapuhallus eivät eroa merkittävästi toisistaan. Puhallustyössä ympäristö 

on suojattava huolellisesti puhallusjätteen leviämisen estämiseksi. Hiekkapuhalluksen 

vaikutussyvyys on 0–5 mm. Menetelmä poistaa pinnasta sementtiliiman ja vanhat pin-

noitteet sekä paljastaa betonin kiviaineksen. Rapautunutta betonia puhallus ei poista, 

lukuun ottamatta aivan pinnassa esiintyvää hilseilyä. Menetelmä ei aiheuta mikrohalkei-

lua, ja sillä saadaan aikaan hyvä pinnan tartuntalujuus. Puhdistustehoa voidaan säätää 

raemateriaalilla, -muodolla ja -koolla sekä käytetyllä paineella, puhallusetäisyydellä ja 

puhallusajalla. Puhalluksen jälkeen käsitelty pinta on puhdistettava huolellisesti puhal-

lusmateriaalista ja muusta irtoaineksesta. Vesihiekkapuhalluksessa pintaan jää puhal-

luksen yhteydessä syntynyttä lietettä, joka tulee poistaa välittömästi esimerkiksi korkea-

painepesulla. Betonin puhdistusasteelle hiekkapuhalluksen jälkeen on määritelty nelita-

soinen luokitus. Ensimmäinen luokka vastaa erittäin kevyttä hiekkapuhallusta, jossa be-

tonin pinta on puhdistettu 90 prosenttisesti ja pinnasta voi erottaa alle millimetrin kiviai-

nesrakeita. Luokka 4 tarkoittaa perusteellista hiekkapuhallusta, jossa pinta on puhdis-

tettu kauttaaltaan ja pinnasta voidaan selkeästi havaita yli 8 mm:n kiviainesrakeita. (Suo-

men Betoniyhdistys ry 2016, s. 29–30; Mokhtari & Hassan 2024, s. 13–14; Courard et 

al. 2020, s. 45) 
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Sinkopuhdistuksessa laite iskee metallikuulia puhdistettavaan pintaan. Laitteessa oleva 

imuri poistaa irtoavan materiaalin sekä palauttaa metallikuulat takaisin laitteen kiertoon. 

Sinkopuhdistusta käytetään tyypillisesti suurten lattiapintojen puhdistamiseen. Mene-

telmä poistaa betonin pinnasta 1–2 mm kerroksen. Menetelmän tehokkuuteen voidaan 

vaikuttaa käsittelyajalla. Sinkoamisen jälkeen pinta tulee puhdistaa korkeapainepesulla 

tai imuroinnin ja paineilmapuhalluksen yhdistelmällä. Mikrohalkeamien syntymisen riski 

on sinkopuhdistuksessa alhainen. (Suomen Betoniyhdistys ry 2016, s. 32; Mokhtari & 

Hassan 2024, s. 14, s. 16) Menetelmä tuottaa kohtuu karkean pinnan. Santos & Júlio 

(2011) saivat tutkimuksessaan sinkopuhdistuksella karheamman pinnan kuin hiekkapu-

halluksella.  

Hiilihappojääpuhallus eli toiselta nimeltään kuivajääpuhallus on melko uusi ja vähän käy-

tetty menetelmä. Menetelmässä puhalletaan paineilman avulla hiilihappojääpartikkeleita 

puhdistettavaan pintaan. Kuivajääpuhallus puhdistaa betonia pinnoitteesta, liasta ja irto-

aineksesta. Menetelmästä ei aiheudu ylimääräistä jätettä, sillä hiilihappojää sublimoituu 

puhalluksen yhteydessä. Tämän vuoksi kyseinen menetelmä sopii hyvin jätteelle ja kos-

teudelle arkoihin kohteisiin. Puhdistusprosessi perustuu kolmeen vaikutusmekanismiin, 

joista ensimmäinen on terminen sokki/lämpösokki. Hiilihappojääpartikkelien lämpötila on 

-78,5 °C. Lämpötilaero puhdistettavaan pintaan nähden on suuri, minkä vuoksi pintaan 

muodostuu termistä rasitusta, jota kutsutaan myös termiseksi sokiksi. Terminen sokki 

vaurioittaa pinnan materiaalien välistä sidosta aiheuttamalla lian kutistumista. Toisessa 

vaiheessa hiilihappojääpartikkeleiden kineettisen energian aiheuttama mekaaninen isku 

irrottaa lian pinnasta. Kolmannessa vaiheessa hiilihappojään kaasuuntuminen nostaa 

lian pois pinnalta. Menetelmä on hiekkapuhallukseen verrattuna huomattavasti helläva-

raisempi. (Suomen Betoniyhdistys ry 2016, s. 32, Puhdistus.fi 2025) 

Koneellinen teräsharjaus soveltuu betonin kevyeen puhdistamiseen liasta, kalkkisaostu-

mista ja muista vastaavista epäpuhtauksista. Teräsharja liitetään tyypillisesti pora- tai 

kulmahiomakoneeseen, ja puhdistus perustuu harjan pyörivään liikkeeseen. Teräshar-

jauksella ei saavuteta korkeaa puhdistusastetta, ja pinnan karheus jää alhaiseksi. Me-

netelmä on hidas ja työläs, minkä vuoksi se soveltuu lähinnä pieniin ja vähäisiin korjauk-

siin. Menetelmällä on myös haastava ulottua ahtaisiin paikkoihin. Vähäisestä pinnan kar-

heudesta huolimatta menetelmä on tuottanut tutkimuksissa suhteellisen korkeita tartun-

talujuuksia. (Suomen Betoniyhdistys ry 2016, s. 33; Julio et al. 2004)  

Korkeapainepesussa pintaa puhdistetaan tyypillisesti 10–20 MPa:n vesisuihkulla. Mene-

telmä on hyvin samanlainen kuin vesipiikkaus, mutta käytettävä kalusto on kevyempää 

ja vedenpaine huomattavasti alhaisempi. Puhekielessä korkeapainepesusta käytetään 
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nimitystä painepesu. Korkeapainepesun tehoa voidaan säädellä vedenpaineella ja mää-

rällä sekä suihkutusetäisyydellä ja suihkutuksen kestolla. Pesun tehoon ja laatuun vai-

kuttaa oleellisesti työn huolellisuus.  Pesu tehdään tyypillisesti kylmällä vedellä, mutta 

lämpimän tai kuuman veden käyttö tehostaa pesun vaikutusta. Pesuaineita ei yleensä 

käytetä betonin puhdistuksessa. Korkeapainepesu soveltuu vain heikosti alustassa kiinni 

olevan aineksen irrottamiseen. Menetelmää käytetään tyypillisesti jonkin toisen käsitte-

lyn jatkotoimenpiteenä. Tehostamalla painepesun kuluttavaa vaikutusta voidaan korkea-

painepesuun lisätä ejektorin avulla rakeista materiaalia, tyypillisesti hiekkapuhallushiek-

kaa. Tätä menetelmää kutsutaan vesihiekkapesuksi. Vesihiekkapesu on harvinainen be-

tonin käsittelyssä. (Suomen Betoniyhdistys ry 2016, s. 31) 

3.4 Rajapinnan lujuuden testaaminen 

Myöhemmissä luvuissa tarkastellaan betonien rajapinnan lujuuteen vaikuttavia tekijöitä 

sekä vertaillaan aiheesta tehtyjä tutkimuksia. Rajapinnan lujuutta on tarkasteltu useissa 

eri tutkimuksissa. Tutkimuksissa on hyödynnetty monia erilaisia koejärjestelyjä lujuuden 

määrittämiseksi. Tästä syystä ennen tutkimustulosten arviointia on tarpeen perehtyä 

käytettyihin rajapinnan lujuuden testimenetelmiin. 

Kuvassa 6 on esitetty erilaisia koejärjestelyjä rajapinnan lujuuden testaamiseksi. Eri tes-

timenetelmillä voidaan kohdistaa eri rasituksia rajapintaan. Taivutettujen palkkien ta-

pauksessa manttelin rajapinnan kestävyyden kannalta ollaan erityisesti kiinnostuneita 

rajapinnan taivutus- ja leikkauskestävyydestä. Suorat leikkauskokeet kertovat parhaiten 

rajapinnan leikkauskestävyydestä, mutta useissa tutkimuksissa näytteitä oli testattu vain 

veto- ja/tai vinoleikkauskokeilla. Keskenään erilaiset tutkimusmenetelmät eivät ole ver-

tailukelpoisia, vaan tuloksia voidaan verrata ainoastaan samalla menetelmällä kuormi-

tettuihin näytteisiin (Beushausen & Alexander 2008, s. 68). 
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Kuva 6. Eri testimenetelmät rajapinnan lujuuden määrittämiseksi (Beushausen & 
Alexander 2008, s. 67). 

Vetokoe (Kuva 6 (a), (b)) kertoo pääasiassa vain betonien välisestä vetolujuudesta. Palk-

kimantteli ei tyypillisesti altistu vetorasitukselle, mutta vetokoe on hyvä indikaattori beto-

nialustan kunnon selvittämiseksi ennen päällystystä ja lisäksi helposti suoritettavissa työ-

maalla. (Beushausen & Alexander 2008, s. 68) Júlio et al. (2004) havaitsivat myös line-

aarisen yhteyden rajapinnan veto- ja leikkauslujuuden välillä, joten vetokokeillakin on 

mahdollista arvioida rajapinnan leikkauskestävyyttä.  

Leikkauskapasiteetista kertoo vetokoetta paremmin vinoleikkauskoe. Vinoleikkausko-

keessa (Kuva 6 (h)) näytteet valetaan viistoon, tyypillisesti noin 30° kulmaan. Tämän 

jälkeen yhdistettyä kappaletta puristetaan, jolloin betonit pyrkivät liukumaan toistensa 

suhteen. Rajapinta altistuu leikkaus- ja puristusvoimalle, jolloin tulos kertoo rajapinnan 

kestävyyden yhdistetylle leikkaus- ja puristusvoimalle. (Beushausen & Alexander 2008, 

s. 68) 

Tutkimuksissa on käytetty myös suoria leikkauskokeita (Kuva 6 (d), (g), (j), (k)), joissa 

kappaletta kuormitetaan eri suuntiin pyrkien liu’uttamaan betonikappaleita suhteessa toi-

siinsa. Kuormitus voidaan kohdistaa suoraan rajapintaan, jolloin rajapinta altistuu teori-

assa vain leikkausvoimalle, tai pienellä epäkeskisyydellä, jolloin rajapinta altistuu myös 

taivutusjännitykselle. Käytännössä testilaitteiston virheellisen kohdistuksen vuoksi raja-

pintaan syntyy aina myös taivutusjännityksiä. (Beushausen & Alexander 2008, s. 67) 

Muut kuvassa 6 esitetyt menetelmät eivät ole tämän työn kannalta oleellisia.  
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3.5 Rajapinnan lujuuteen vaikuttavat tekijät 

Betonien väliseen rajapinnan lujuuteen vaikuttaa alustan esikäsittelyn lisäksi moni muu 

tekijä. Tartuntaan vaikuttavat tekijät voidaan jakaa kolmeen pääkategoriaan: alustan 

ominaisuudet, päällysteen ominaisuudet ja työn toteutus sekä ympäristöolosuhteet ja 

jälkihoito (Silfwerbrand & Beushausen 2006, Courard et al. 2014 mukaan). Kuvassa 7 

on esitetty kolme pääkategoriaa sekä niihin vaikuttavat tekijät ja niiden merkitys rajapin-

nan lujuudelle.  

 

Kuva 7. Betonien välisen rajapinnan kestävyyteen vaikuttavat tekijät (Mukaillen 
Silfwerbrand & Beushausen 2006, Courard et al. 2014 mukaan). 

Kuvasta 7 voidaan todeta mikrohalkeilun, sementtiliiman, alustan puhtauden, päällys-

teen tiivistyksen ja jälkihoidon olevan merkittävimmät rajapinnan lujuuteen vaikuttavat 

tekijät. Tutkimustieto lujuuteen vaikuttavista tekijöistä on kuitenkin paikoin ristiriitaista, 

eikä kuvaa 7 voida pitää yksiselitteisenä. Kuva antaa kuitenkin hyvän yleiskuvan siitä, 

mitkä tekijät vaikuttavat rajapinnan lujuuteen ja kuinka suuri niiden vaikutus on. Seuraa-

vissa alaluvissa käsitellään tarkemmin pääkategorioihin vaikuttavat tekijät ja niiden mer-

kitys.  
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3.5.1 Alustan ominaisuudet 

Alustan ominaisuudet riippuvat paljon käytetystä esikäsittelymenetelmästä. Esikäsitte-

lyllä pyritään puhdistamaan ja karhentamaan alustan pinta, samalla välttäen aiheutta-

masta pinnan mikrohalkeilua. Tässä luvussa pääpaino on esikäsittelymenetelmän valin-

nassa parhaiden mahdollisten alustaominaisuuksien saavuttamiseksi. 

Pinnan karheuden merkitystä rajapinnan lujuuteen on tutkittu useissa eri tutkimuksissa. 

Karhennuksen on todettu kasvattavan uuden ja vanhan betonin välistä rajapinnan lu-

juutta. Lujuuden kasvu perustuu rajapinnan välisen koheesion ja kitkan lisääntymiseen. 

(Fédération internationale du béton 2008, s. 222–227) Muun muassa Júlio et al. (2004) 

mittasivat vinoleikkauskokeessa hiekkapuhalletulle rajapinnalle kestävyydeksi 14,13 

MPa, kun sileällä muottipinnalla kestävyys oli vain 1,30 MPa. Tulokseen vaikuttaa kar-

heuden lisäksi pinnan puhtaus.  

Mikrohalkeilulla ja sementtiliimalla on kuitenkin pinnan karheutta suurempi rooli rajapin-

nan lujuuden kannalta. Sementtiliima tulee poistaa huolellisesti rakenteen pinnasta en-

nen päällystettä. Aikaisemmin käsitellyistä esikäsittelymenetelmistä suurin osa poistaa 

sementtiliiman tehokkaasti, joten sementtiliima poistuu usein karhennuksen yhteydessä. 

Pinnan karhennus aiheuttaa kuitenkin pintaan mikrohalkeilua. Mikrohalkeilu heikentää 

alustan pintaa ja näin ollen rajapinnan lujuus laskee merkittävästi. Mikrohalkeilleen pin-

nan syvyys vaihtelee, mutta on tyypillisesti noin 3 mm. (Courard et al. 2018, s. 2) Mitä 

aggressiivisempi esikäsittelymenetelmä on käytössä, sitä todennäköisemmin ja run-

saammin mikrohalkeilua syntyy. Mikrohalkeiluun vaikuttaa merkittävästi alustan lujuus. 

Tämän vuoksi alle C30/37 lujuusluokan betoneissa ei suositella käytettävän aggressiivi-

sia esikäsittelymenetelmiä, kuten piikkausta tai korkeapaineista vesipiikkausta (Courard 

et al. 2014). Mikrohalkeilun määrää voidaan arvioida mikroskoopin avulla laskemalla pin-

nassa olevien mikrohalkeamien tiheys. Parempi indikaattori alustan laadun varmista-

miseksi on kuitenkin vetokokeiden suorittaminen. (Fathy et al. 2022, s. 7) 

Useiden tutkimusten mukaan hiekkapuhallus ja vesipiikkaus ovat parhaat pinnan esikä-

sittelymenetelmät rajapinnan lujuuden näkökulmasta (Júlio et al. 2004, s. 675). Kuten jo 

aikaisemmin mainittiin, Júlio et al. (2004) saivat tutkimuksessaan kasvatettua rajapinnan 

lujuutta moninkertaiseksi hiekkapuhaltamalla. Muut esikäsittelymenetelmät tutkimuk-

sessa olivat teräsharjaus ja piikkaus. Sen lisäksi, että hiekkapuhaltamalla saavutettiin 

korkeimmat rajapinnan lujuusarvot, menetelmä todettiin myös luotettavimmaksi tarkas-

telluista vaihtoehdoista, sillä tulosten vaihtelu hiekkapuhalletuissa näytteissä oli pienin 

(8,56 %). Myös teräsharjauksella saavutettiin hyviä tuloksia lujuuden ja luotettavuuden 
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osalta. Piikatuilla näytteillä rajapinnan lujuus jäi vinoleikkauskokeessa vain reiluun 6 

MPa, ja vaihtelu tulosten välillä oli yli 20 %. Tutkimuksessa käytettyjen alusbetonikappa-

leiden puristuslujuudet olivat noin 50 MPa.  

Vuonna 2011 Santos & Júlio vertailivat esikäsittelymenetelminä teräsharjausta, hiekka-

puhallusta, sinkopuhallusta ja piikkausta. Saavutetun pinnan karheuden osalta tulokset 

asettuivat edellä mainittuun järjestykseen siten, että suurin karheus saavutettiin piikkaa-

malla ja pienin teräsharjauksella. Tutkimuksessa käytetyllä betonilla tavoiteltiin lujuus-

luokkaa C50/60. Puristuslujuudeksi alusbetonikappaleille saatiin noin 80 MPa. Rajapin-

nan kestävyyttä tutkittiin vinoleikkauskokeella ja halkaisukokeella. Tuloksissa havaittiin, 

että molemmissa kokeissa rajapinnan lujuus kasvoi pinnan karheuden kasvaessa. Suu-

rin rajapinnan lujuus saavutettiin siis piikkauksella. Myös sinkopuhallus menestyi tutki-

muksessa hyvin. Tulosten varianssissa oli suuria eroja eri näytteiden välillä, joten johto-

päätöksiä menetelmien luotettavuudesta ei voida tutkimuksen perusteella tehdä.  

Vertaamalla kahta edellä mainittua tutkimusta voidaan selkeästi havaita alustan lujuuden 

vaikutus esikäsittelymenetelmän toimivuuteen. Ensimmäisessä tutkimuksessa alustan 

puristuslujuus oli noin 50 MPa, jolloin piikkaus osoittautui heikoksi esikäsittelymenetel-

mäksi, luultavasti sen aiheuttaman mikrohalkeilun seurauksena. Toisessa tutkimuksessa 

alustan puristuslujuus oli huomattavasti suurempi, minkä seurauksena piikkaus menestyi 

kokeissa parhaiten ja vähemmän aggressiiviset menetelmät heikommin. Tämä tukee hy-

vin väitettä, että menetelmän aggressiivisuus tulee valita alusbetonin lujuuden mukaan. 

Pelkästään alustan puristuslujuudella ei kuitenkaan voida selittää tutkimusten välisiä 

eroja, vaan tuloksiin voivat vaikuttaa myös muun muassa olosuhteet sekä erot karhen-

nuksen toteutuksessa. Erityisesti piikkaus riippuu paljon työn toteutuksesta, kuten käy-

tetyn kaluston koosta, piikkauskärjestä, iskunopeudesta ja tavoitellusta pinnan muo-

dosta. Tutkimuksissa piikkaamalla muodostetut pinnat poikkesivat toisistaan. Ensimmäi-

sessä tutkimuksessa pinta oli karhennettu vierekkäisillä koloilla, kun taas jälkimmäisessä 

tutkimuksessa karhennus oli toteutettu vierekkäisten urien avulla. Kuvassa 8 on esitetty 

karhennetut pinnat. Vasemmalla on kuva vuoden 2004 tutkimuksesta ja oikealla kuva 

vuoden 2011 tutkimuksesta.  
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Kuva 8. Piikkaamalla karhennetut betonipinnat (Júlio et al. 2004, s. 678; Santos & 
Júlio 2011, s. 451). 

Courard et al. (2014) havaitsivat vesipiikkauksen tuottavan noin kaksi kertaa enemmän 

mikrohalkeilua verrattuna hiekkapuhallukseen. Tutkitut kappaleet olivat lujuusluokaltaan 

C30, C40 ja C45. Vesipiikkauskin on siis hyvin aggressiivinen menetelmä. Aggressiivi-

suus riippuu toki paljon käytetystä vedenpaineesta. Tutkimuksessa oli käytetty hyvin kor-

keaa 250 MPa painetta.  

Karhennuksen jälkeen alustan huolellinen puhdistus on välttämätöntä. Puhdistettu pinta 

tulee suojata päällystämiseen asti ja tarvittaessa puhdistaa uudelleen ennen päällystä-

mistä. Joidenkin tutkimusten mukaan pinnan puhtaudella on tärkein rooli pintojen väli-

sessä kestävyydessä. (Silfwerbrand & Beushausen 2006, Fathy et al. 2022 mukaan) 

Esikäsittelymenetelmän aggressiivisuuden valinta on eräänlaista tasapainoilua mikro-

halkeilun muodostumisen ja pinnan karheuden välillä. Tutkimusten perusteella mikrohal-

keilun vaikutus rajapinnan kestävyyteen on kuitenkin pinnan karheutta merkittävämpi. 

Tämän vuoksi esikäsittelymenetelmän valinnassa tulee ennemmin valita liian hellävarai-

nen kuin liian aggressiivinen menetelmä, kunhan valittu menetelmä poistaa pinnasta 

kaikki tartuntaa heikentävät tekijät. Esikäsittelymenetelmiä on myös hyvä yhdistellä – 

aggressiivisen menetelmän jälkeen alusta on suositeltavaa käsitellä vähemmän aggres-

siivisella menetelmällä, jotta mahdollinen mikrohalkeillut pintakerros saadaan poistettua. 

Esikäsittelyn onnistuminen voidaan todentaa alustasta otettavilla vetokokeilla ennen 

päällystämistä.  
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Esikäsittelymenetelmän valinnassa tulee aggressiivisuuden lisäksi pohtia monia muita 

yksityiskohtia, kuten jätteen ja pölyn muodostumista, veden käyttöä, melua, kustannuk-

sia sekä käsiteltävien pintojen sijaintia ja määrää. Palkkirakenteet vaativat usein yläpuo-

listen ja pystypintojen käsittelyä. Esimerkiksi sinkopuhallus soveltuu käytännössä vain 

alapuolisten pintojen käsittelyyn. Jos veden käyttö kohteessa on kielletty, jäävät jäljelle 

vain kuivamenetelmät. Mikäli kohteessa tulee välttää pölyttämistä, ei voida käyttää esi-

merkiksi hiekkapuhallusta tai piikkaamista, ellei tilaa suojata pölyltä erittäin huolellisesti. 

Voikin olla todennäköistä, ettei menetelmäksi voida valita parasta rajapinnan kestävyyttä 

tuottavaa vaihtoehtoa, vaan kohteen muut vaatimukset määräävät käytettävän esikäsit-

telymenetelmän. Esimerkiksi teollisuusympäristössä saattaa usein olla erityisen tiukat 

kriteerit kosteuden ja pölyn suhteen, mikä poissulkee tiettyjen menetelmien käytön. Mää-

rältään vähäisten alojen käsittelyyn ei myöskään ole kustannustehokasta hankkia käyt-

töön monimutkaisia laitteistoja. 

Käytännön suunnittelussa ja työmaatoteutuksessa pinnan esikäsittelymenetelmän valin-

taan ei myöskään välttämättä perehdytä tarkemmin. Suunnitelmissa saatetaan mainita 

pinnan esikäsittelyksi vain karhennus ja puhdistus ottamatta tarkemmin kantaa käytettä-

viin menetelmiin tai haluttuun karheus- ja puhtausasteeseen. Tällöin työmaalla valitaan 

todennäköisesti helpoin ja edullisin esikäsittelymenetelmä, joka saattaa usein olla esi-

merkiksi teräsharjaus ja imurointi. Tämä esikäsittely voi mantteloitavissa palkeissa usein 

olla myös riittävä. Lähtökohtaisesti rajapinnan leikkausrasitus vastaanotetaan rajapinnan 

ylittävillä leikkausliittimillä, minkä vuoksi pintaa ei ole välttämättä tarpeellista esikäsitellä 

vaativimmilla ja kalliimmilla menetelmillä. Käytännön kohteissa päädytäänkin harvemmin 

vaativimpiin esikäsittelymenetelmiin. Mikäli sellaiseen kuitenkin päädytään, tulee mene-

telmän käytön olla perusteltua ja varmistaa, että työmaalla myös todellisuudessa käyte-

tään valittua menetelmää suunnitelmien mukaisesti.   

Mikäli alustan käsittely on valittu oikein, ei betonialustan puristuslujuus ole merkittävä 

tekijä rajapinnan kestävyydessä (Courard et al. 2014, s. 79). Korkeampi puristuslujuus 

kasvattaa rajapinnan lujuutta, mutta vaikutus on vähäinen. Alustan puristuslujuuden ja 

jäykkyyden osalta merkittävämpää on niiden ero päällysteeseen verrattuna. Myös alus-

tan iällä on merkitystä rajapinnan kestävyyteen. Iän vaikutus johtuu betonissa tapahtu-

vista ajallisista muodonmuutoksista, kuten kutistumasta ja virumasta. Ikäeron seurauk-

sena muodonmuutokset tapahtuvat eri nopeudella alustan ja päällysteen välillä, mikä 

kuormittaa rajapintaa ja johtaa rajapinnan lujuuden heikkenemiseen. (Beushausen & 

Alexander 2008; Fathy et al. 2022; Santos & Júlio 2011) 
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3.5.2 Päällysteen ominaisuudet ja työn toteutus 

Vanhan betonipinnan kosteuskäsittelystä löytyy paljon ristiriitaista tietoa. Yleisohjeena ja 

vakiintuneena käytäntönä pidetään, että vanha betonipinta tulee kosteuskäsitellä ennen 

uuden betonin valamista. Muun muassa Suomen Betoniyhdistys ry (2016, s. 33–34) oh-

jeistaa teoksessaan ”BY 41 Betonirakenteiden korjausohjeet” kosteuttamaan alustan, 

jotta alusbetoni ei pysty imemään suurta määrää kosteutta uudesta betonista. Mikäli 

alusta imee runsaasti kosteutta, on riskinä, että uuden betonin lujuudenkehitys tartunta-

vyöhykkeellä jää puutteelliseksi, mikä heikentää pintojen välistä lujuutta. Selkeää ja yk-

siselitteistä ohjetta esikostutuksen toteutukseen ei kuitenkaan anneta, sillä se riippuu 

muun muassa alusrakenteen ominaisuuksista, betonin huokosrakenteesta sekä vallitse-

vista ympäristöolosuhteista. Kirjan mukaan on suositeltavaa esikostuttaa rakenne vähin-

tään edellisenä päivänä ja täydentää kosteutta sumutuksella ennen rakenteen päällys-

tämistä. Samalla korostetaan, että alustan pinnalla ei saa esiintyä vapaata vettä, sillä se 

heikentää merkittävästi tartuntaa. Pinnan tulisi olla kuiva tai enintään mattakostea. Eng-

lanninkielisissä tutkimuksissa tästä tilasta käytetään nimitystä SSD eli saturated-surface-

dry. Kyseisessä tilassa alustan pinta on kuiva, mutta sen huokosverkosto on kyllästetty 

vedellä, jolloin se ei ime kosteutta päällysteestä, eikä myöskään vapauta kosteutta pääl-

lysteeseen. (Courard et al. 2018, s. 3) 

Fathy et al. (2022) katselmoivat artikkelissaan ”Factors affecting the fresh-to-hardened 

concrete repair system” lukuisten tutkimusten perusteella tekijöitä, jotka vaikuttavat be-

tonien väliseen rajapinnan lujuuteen. Myös kyseisessä artikkelissa pinnan kostutusta pe-

rusteltiin sillä, ettei alusta imisi päällysteestä kosteutta. Muutoin rajapinnasta muodostuu 

huokoinen ja päällysteen pinnasta karkea, minkä seurauksena liitoksen mekaaninen lu-

kitus jää puutteelliseksi. 

Vaikka pinnan kostutus on alalla yleisesti käytetty toimintapa, puuttuu kuitenkin tieteelli-

nen näyttö siitä, että se parantaisi tartuntaa (Courard et al. 2018, s. 3). Monissa tutki-

muksissa on todettu, ettei esikostutuksella ole merkittävää vaikutusta rajapinnan lujuu-

teen (Fathy et al. 2022, s. 3–5). Muun muassa Julio et al. (2004) päätyivät tutkimukses-

saan tähän päätelmään, sillä vinossa leikkauskokeessa kostutetulla pinnalla saavutettiin 

ainoastaan 0,40 MPa parempi kestävyys verrattuna vastaavaan kuivaan pintaan. Fathy 

et al. (2022) ja Courard et al. (2018) raportoivat olevan tieteellistä näyttöä, että pinnan 

esikostutus niin sanottuun SSD-tilaan saattaisi jopa heikentää rajapinnan kestävyyttä. 

Fathy et al. (2022) tulivat johtopäätökseen, että kuiva pinta on usein johtanut parempaan 

kestävyyteen leikkauskokeissa, kun taas esikostutettu pinta (SSD) on tuottanut parem-

pia tuloksia rajapinnan vetokokeissa. 
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Tutkimuksissa nostettiin esille myös haaste oikean kosteuspitoisuuden mittaamisesta 

työmaalla. SSD-tila on melko subjektiivinen käsite, eikä se kerro, kuinka syvälle alustan 

tulisi olla kyllästetty. (Courard et al. 2018, s. 3) Suomen Betoniyhdistys ry (2016, s. 34) 

ohjeistaa mittamaan kosteuden pintakosteudenosoittimella tai pintaan teipattavalla muo-

vikalvolla. Kumpikaan menetelmistä ei ole kovin tarkka, eikä niillä saada tietoa kyllästy-

neisyyden syvyydestä. 

Tutkimustieto oli yhtenäistä sen suhteen, että pinnassa oleva vapaa vesi heikentää tar-

tuntaa merkittävästi. Maksimikosteutena voidaan pitää SSD-tilaa. Kuvassa 9 esitetään, 

kuinka paljon rajapinnan lujuus heikkenee vapaan veden seurauksena.  

 

Kuva 9. Alustan kosteuden vaikutus rajapinnan lujuuteen (Fathy et al. 2022, s. 4). 

Esikostutusta tulee pohtia myös siitä näkökulmasta, että se pienentää uuden ja vanhan 

betonin välistä kutistumaeroa. Rakenteiden väliset kutistumaerot voivat aiheuttaa ongel-

mia valun jälkeen ja heikentää rakenteen pitkäaikaiskestävyyttä. Vaikka kostutus saattaa 

heikentää pintojen välistä lujuutta, voi se samalla vähentää päällysteessä valun jälkeen 

ilmeneviä ongelmia, kuten kutistumaa ja halkeilua, ja siten lisätä rakenteen pitkäaikais-

kestävyyttä. Suurin osa esikostutukseen liittyvistä tutkimuksista tarkastelee vain kostu-

tuksen lyhytaikaisia vaikutuksia, ja lisätutkimuksia pitkän aikavälin vaikutuksista tarvittai-

siin. (Courard et al. 2018, s. 3; Beushausen & Alexander 2008 ; Martinola et al. 2001, 

Fathy et al. 2022 mukaan) 

Vaikka tutkimustieto esikostutuksen käyttöön liittyen on ristiriitaista ja kaipaa tarkempia 

jatkotutkimuksia, voidaan toistaiseksi olemassa olevan tiedon perusteella todeta pinnan 

esikostutuksen olevan turvallinen kompromissi. Vaikka se ei välttämättä kasvata rajapin-

nan lujuutta, voidaan sitä pitää turvallisena ratkaisuna, kunhan varmistutaan, ettei pin-

taan jää vapaata vettä. Mantteloitavissa rakenteissa erityisesti kutistuman pienentämi-

nen puoltaa esikostutuksen käyttöä.  
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Päällysteen materiaaliominaisuuksilla on suurempi rooli rajapinnan lujuudessa kuin alus-

betonin materiaaliominaisuuksilla. Monissa tutkimuksissa on todettu päällysbetonin pu-

ristuslujuuden lisäävän rajapinnan lujuutta (Mokhtari & Hassan 2024, s. 3). Beushausen 

& Alexander (2008) havaitsivat rajapinnan leikkauslujuuden olevan noin kymmenen pro-

senttia päällysteen puristuslujuudesta. Prosenttiosuus pieneni päällysteen puristuslujuu-

den kasvaessa, ja arvo voi olla erilainen eri päällystetyypeille. Tätä kymmenen prosentin 

arvoa ei voida pitää yleisohjeena, mutta se antaa hyvän viitteen siitä, kuinka paljon pääl-

lysteen puristuslujuus vaikuttaa rajapinnan lujuuteen. Samassa tutkimuksessa havaittiin, 

että hyvin valmistellulla alustalla rajapinnan lujuus ei ole välttämättä yhdistetyn raken-

teen heikoin kohta. Murtuminen tapahtui useissa koekappaleissa päällystebetonissa ai-

van rajapinnan tuntumassa, noin 0,5 mm etäisyydellä. Tämä todistaa materiaalien lujuu-

den olevan merkittävä tekijä rajapinnan lujuuden kannalta. Tämän vuoksi on suositelta-

vaa, että päällystebetonin lujuusluokka on suurempi kuin alustan betonin lujuusluokka. 

Júlio et al. (2006) havaitsivat niin ikään päällystebetonin puristuslujuuden lisäävän raja-

pinnan lujuutta. Tutkimuksessa alusbetonin lujuus oli noin 30 MPa. Lisättyjen päällyste-

betonien lujuusluokat olivat 30, 50 ja 100 MPa. Näytteitä tutkittiin vinoleikkauskokeella. 

Molempien betonien lujuuden ollessa 30 MPa, murtuminen tapahtui aina näytteiden ra-

japinnassa eli kyseessä oli adheesiomurtuma. Kun päällystebetonin lujuusluokka oli C50 

tai C100, murtuminen tapahtui alusbetonin puristuslujuuden ylittyessä, joten murtumis-

muoto oli monoliittinen.  

Tutkimuksissa on saavutettu ultrakorkealujuusbetonin (UHPC) käytöllä merkittävästi 

suurempia rajapinnan leikkauslujuuksia verrattuna normaaliin betoniin (Mokhtari & Has-

san 2024, s. 3). Tämä tukee myös väitettä, että päällystebetonin puristuslujuuden kas-

vattaminen parantaa rajapinnan kestävyyttä. Kun alustan ja päällysteen välinen lujuus 

kasvaa, tulee kuitenkin huomioida materiaalien välisten jäykkyyserojen kasvaminen. Vi-

noleikkauskokeissa on havaittu, että samalla leikkausjännitystasolla rajapinnan normaa-

lijännitykset kasvavat betonien välisen jäykkyyseron kasvaessa. Tämä voi muuttaa mur-

tumismuodon adheesiomurtumasta koheesiomurtumaksi eli murtuminen tapahtuu beto-

nissa eikä sen rajapinnassa. (Santos & Júlio 2011)  

Korkeamman vesi-sementtisuhteen käytön on havaittu heikentävän rajapinnan lujuutta, 

mikä johtuu päällysteen suuremmasta kutistumasta (Fathy et al 2022, s. 6). Samoin hie-

noainesmäärän lisääminen kasvattaa betonin kutistumista ja siten heikentää rajapinnan 

lujuutta (Suomen Betoniyhdistys ry 2018, s. 97). Päällystebetonin tartuntaa on saatu pa-

rannettua lisäämällä betonin joukkoon esimerkiksi hiilikuituja, lateksia tai silikaa (Fathy 

et al. 2022, s. 6). 
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Rajapinnan lujuutta voidaan parantaa tartunta-aineiden käytöllä (eng. bonding agent). 

Yleisimmin tartunta-aineina käytetään epokseja, polyuretaanihartseja tai sementtipohjai-

sia aineita. Tutkimustieto tartunta-aineiden käytöstä on osittain ristiriitaista ja puutteel-

lista. Tartuntakerroksen oikeasta paksuudesta ei ole vielä selkeää tieteellistä näyttöä. 

Liian ohut kerros ei kykene tunkeutumaan betonin huokosiin, kun taas liian paksu kerros 

voi muodostaa heikomman liitoksen. Tartunta-aineiden käyttö on merkittävämpää sileillä 

pinnoilla. Sileillä pinnoilla tartunta-aineet ovat tuoneet merkittävää kasvua rajapinnan lu-

juuteen. Pinnan karheuden kasvaessa tartunta-aineiden tuoma lujuuden lisäys piene-

nee, ja vaikutus saattaa kääntyä jopa negatiiviseksi. Jopa hiekkapuhalletuilla pinnoilla 

on havaittu tartunta-aineiden heikentävän rajapinnan lujuutta. Tartunta-aineiden käyttö 

ei ole suositeltavaa karheille pinnoille ilman kohdekohtaisia kokeita niiden vaikutusten 

arvioimiseksi. (Fathy et al. 2022; Mokhtari & Hassan 2024, s. 16) 

Päällysteen tiivistyksellä parannetaan rajapinnan tartuntaa sekä päällysteen kestävyyttä. 

Tiivistämällä poistetaan ilmahuokosia ja ilmaonteloita, jotta päällysteestä saadaan tii-

viimpi ja kestävämpi. Tiivistys poistaa myös rajapintaan jääviä ilmataskuja, jotka muuten 

heikentäisivät rajapinnan tartuntaa. Karheilla ja epätasaisilla pinnoilla riski ilmataskujen 

jäämisestä pinnan painautumiin on merkittävämpi. (Silfwerbrand & Beushausen 2006, 

Fathy et al. 2022 mukaan) Tiivistyksen vaikutus on yksi merkittävimmistä rajapinnan lu-

juuteen vaikuttavista yksittäisistä tekijöistä.  

3.5.3 Jälkihoito ja ympäristöolosuhteet 

Jälkihoidon avulla pyritään luomaan sellaiset olosuhteet, että betoni saavuttaa sille suun-

nitellun loppulujuuden, kovettuu moitteettomasti ja saavuttaa sille asetetut ominaisuudet. 

Jälkihoidossa keskeisessä roolissa on oikean lämpötilan ja kosteustason ylläpitäminen. 

Jälkihoitoon kuuluu myös rakenteen suojaaminen sateelta, virtaavalta vedeltä ja tä-

rinältä. (Suomen Betoniyhdistys ry 2018, s. 341–344) Päällystebetonissa jälkihoidolla 

pyritään vaikuttamaan sen kutistumiseen, halkeiluun, lujuuden kehittymiseen ja tätä 

kautta rajapinnan lujuuteen ja pitkäaikaiskestävyyteen. Suomen Betoniyhdistys ry & 

Suomen Rakennusinsinöörien Liitto RIL ry (2019, s. 61) ohjeistavat, että betonin kuivu-

misen kannalta suhteellisen kosteuden tulisi olla alle RH 50 % ja sisäilman lämpötilan yli 

20 °C. 

Oikealla lämpötilalla pyritään kovettumisen varmistamisen lisäksi rajoittamaan suuria 

lämpötilaeroja valussa ja hallitsemaan päällysteen kuivumista. Betonin sisä- ja ulkopin-

nan lämpötilaerot aiheuttavat jännityksiä betonissa, mikä voi johtaa betonin halkeiluun. 



32 
 

 

Lämpötilaeroista johtuva halkeilu esiintyy yleensä viimeistään kolmen vuorokauden ku-

luttua valusta. Ongelma ilmenee erityisesti massiivisissa valuissa, koska rakenteen si-

säosan lämpötila pysyy pitkään korkeana. Pintavaluille neuvotaan, että alustan lämpöti-

lan olisi hyvä olla betonimassan lämpötilaa korkeampi. (Suomen Betoniyhdistys ry 2018, 

s. 105) Manttelit ovat yleensä niin ohuita rakenteita, ettei rakenteen sisäiset lämpötilaerot 

aiheuta niissä halkeilua. Oikean lämpötilan hallinta manttelissa on tärkeämpää betonin 

lujuuden kehittymisen vuoksi.  

Betonin kosteana pitäminen on tärkeää, jotta estetään kutistumishalkeilua ja hydrataa-

tioreaktiot voivat jatkua riittävän pitkään lujuuden ja tiiveyden kehittymiseksi. Betoni ei 

kestä kutistumisesta aiheutuvia jännityksiä, mikäli se kuivuu liian nopeasti. Jälkihoito tu-

lee aloittaa heti päällysteen valun jälkeen. Riittävää kosteustasoa ylläpidetään kastele-

malla betonia tai estämällä kosteuden haihtumista muovikalvolla tai jälkihoitoaineella. 

Pinta tulee suojata tuulelta ja voimakkaalta auringonpaisteelta. Kosteana pitämistä tulee 

jatkaa 1–2 viikon ajan. Jälkihoito voidaan lopettaa, kun betoni on saavuttanut tietyn pro-

senttiosuuden lujuudesta. Prosenttiosuus riippuu rasitusluokasta. (Suomen Betoniyhdis-

tys ry 2018, s. 105–107, s. 341–344) Kosteuskäsittely on erityisen tärkeää ohuille mant-

telirakenteille halkeilun estämiseksi.  

Santos ja Júlio (2011) tutkivat ympäristöolosuhteiden merkitystä rajapinnan lujuudelle. 

He jälkihoitivat samanlaisia koekappaleita päällystebetonin valun jälkeen sekä laborato-

rio-olosuhteissa että ulkona. Lämpötila ja suhteellinen kosteus olivat laboratoriossa ja 

ulkona keskimäärin hyvin lähellä toisiaan, mutta olosuhteiden vaihtelu oli ulko-olosuh-

teissa noin kaksinkertainen laboratorio-olosuhteisiin verrattuna. Vinoleikkauskokeissa 

havaittiin ulkona hoidettujen kappaleiden rajapinnan lujuuden olevan noin 19 % heikompi 

kuin laboratorio-olosuhteissa hoidetuilla kappaleilla. Ympäristöolosuhteilla on siis mer-

kittävä vaikutus rajapinnan lujuuteen, ja tutkimuksen perusteella voidaan todeta, että olo-

suhteiden vaihtelua tulisi pyrkiä välttämään.   

Eri aikaan valettujen betonien välinen lujuus heikkenee ajan myötä pääosin kuivumisku-

tistuman seurauksena. Erot betonien kutistumisnopeuksissa kuormittavat rajapintaa ja 

näin heikentävät sen lujuutta. Beushausen & Alexander (2008) tutkivat ajan vaikutusta 

rajapinnan lujuuteen. Alusbetonien ikä oli vähintään kahdeksan kuukautta ennen pääl-

lysteen valamista, jotta suurin osa alustan kuivumiskutistumasta olisi ehtinyt tapahtua. 

Päällystettä jälkihoidettiin kosteuttamalla seitsemän vuorokauden ajan, ja näytteet pidet-

tiin laboratoriossa koko tutkimuksen ajan. Päällystettyjen näytteiden rajapinnan leikkaus-

lujuus testattiin osalla näytteistä 28 vuorokauden kuluttua päällysteen valamisesta, kun 
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taas loput näytteet kuormitettiin 26 kuukauden kuluttua valusta. Rajapinnan leikkauslu-

juus oli noin 25 % pienempi niissä näytteissä, jotka testattiin 26 kuukauden kuluttua, 

verrattuna 28 vuorokauden kuluttua testattuihin näytteisiin. Tulosten tulkinnassa on otet-

tava huomioon, että päällystebetonin seos oli suunniteltu tuottamaan suhteellisen suuri 

kutistuma, jonka vuoksi rajapinnan lujuuden lasku oli normaalia suurempi. Tutkimus kui-

tenkin osoittaa, että rajapinnan lujuus voi laskea merkittävästi ajan myötä. 

3.6 Leikkausliittimet 

Rakenteen vahvistamisessa osien välinen tartunta ja rajapinnan lujuus tulee lähtökoh-

taisesti aina varmistaa mekaanisilla tartunnoilla. Vain poikkeustapauksissa tartunta voi-

daan jättää pelkästään betonien välisen tartunnan varaan. (Suomen Betoniyhdistys ry 

2016, s. 79) Mantteloinnissa vanhaan palkkiin kiinnitetään tartuntateräksiä tai muita vas-

taavia leikkausliittimiä. Niiden avulla lisätään rajapinnan leikkauslujuutta ja saavutetaan 

mahdollisimman hyvä yhteistoiminta kerrosten välillä. Tartuntoihin saadaan myös hyvin 

sidottua muut vahvistuksen raudoitteet.  

Tyypillisesti rajapinnan tartuntaraudoituksena käytetään tavallista harjaterästä. Kuvassa 

10 on esitetty eri menetelmiä mantteloitavan palkin tartuntaraudoituksen toteuttamiseksi 

harjateräksillä. Ensimmäisessä vaihtoehdossa (Kuva 10 (a)) harjateräkset on viety palk-

kirakenteen läpi. Tällöin rakenteeseen tehdään ylisuuri reikä, jonka läpi harjateräkset 

viedään. Lopuksi reikä täytetään kutistumattomalla massalla. (Newman 2021, s. 156–

158) 

Toisessa vaihtoehdossa (Kuva 10 (b)) harjateräkset on kiinnitetty palkin kylkiin injektoi-

malla. Teräkset voidaan vaihtoehtoisesti injektoida myös palkin ylä- tai alapintaan ta-

pauskohtaisesti. Teräksinä on käytetty lyhyitä L-mallisia harjateräksiä, joihin muut beto-

nimanttelin raudoitteet sidotaan. Harjateräkset taivutetaan tyypillisesti L-muotoon, jotta 

ne ankkuroituvat riittävästi manttelin valuun. Injektointia varten betoniin porataan esi-

reiät, joiden halkaisija on 2–4 mm suurempi kuin injektoitavan raudoituksen halkaisija. 

Reikien poraamisessa tulee välttää vaurioittamasta olemassa olevia betoniraudoituksia. 

Vahvistettavassa rakenteessa sijaitsevien raudoitteiden sijainti voidaan selvittää siihen 

soveltuvalla skannerilla. Poraamisen jälkeen reiät puhdistetaan pölystä, täytetään injek-

tointimassalla ja harjateräkset asennetaan paikoilleen. Tarkempi toteutus tulee tehdä in-

jektointimassan valmistajan ohjeiden mukaisesti. Laadunvarmistamiseksi on hyvä tes-

tata satunnaisesti valittujen tartuntojen vetovoimakestävyys. (Abdelrahman 2024, s. 88–

89) 
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Kolmannessa vaihtoehdossa (Kuva 10 (c)) harjateräkset on viety yläpuolisen laattara-

kenteen läpi. Kuvassa olevassa vaihtoehdossa teräkset on ankkuroitu laatan päälle tu-

levaan uuteen valuun. Ratkaisun etuna on, että laatan päälle tehtävällä betonivalulla voi-

daan samalla kasvattaa palkin puristuskapasiteettia tai negatiivisen momentin alueella 

vetokapasiteettia. Vaihtoehtoisesti laatan läpi viedyt tartuntateräkset voidaan ankkuroida 

aluslevyn ja mutterin avulla. Tällöin laatan päälle ei tarvita uutta betonivalua, mikä voi 

olla rakenteellisesti ja toteutuksellisesti kevyempi ratkaisu tilanteissa, joissa lisävalu ei 

ole tarpeellinen. (Abdelrahman 2024, s. 88–89; Newman 2021, s. 156–158) 

 

Kuva 10. Betonimanttelilla vahvistettavan palkin leikkausliitinten asennusvaihtoeh-
toja (Newman 2021, s. 158). 

EOTA:n (European Organisation for Technical Assessment) (2020) laatiman TR066- 

suunnittelumenetelmän mukaan leikkausliittiminä voidaan käyttää mitä tahansa tyssä-

päisiä tartuntatappeja, mikäli ne on testattu EAD 332347-00-0601 mukaisesti tai niillä on 

ETA-hyväksyntä. Esimerkkinä tällaisesta tuotteesta on Hiltin HUS4 betoniruuvit. Kysei-

siin betoniruuveihin on saatavilla myös raudoitushattu, joka helpottaa muun raudoituksen 
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sidontaa ja asettelua. Sahalaitamallin mukaisesti kitkan vaikutus aiheuttaa vetojännitystä 

leikkausliittimiin. Tämän vuoksi leikkausliittimet tulee tarkastella vetokuormalle kaikkien 

mahdollisten murtotapojen osalta. (Hilti.fi 2024) Tällaiset valmiit tyssäpäiset tartuntatapit, 

kuten betoniruuvit tai kiila-ankkurit, ovat helppoja ja nopeita asentaa, mikä tehostaa toi-

mintaa työmaalla (Abu Maraq et al. 2021, s. 1018).  

Liittiminä voidaan käyttää myös jälkijännitettyjä liittimiä, jotka injektoidaan betoniin tai 

viedään betonirakenteen läpi. Jännitetyt liittimet puristavat betoneja yhteen ja lisäävät 

näin rajapinnan kitkaa normaalivoiman kautta. Jännittämisessä tulee huolehtia esimer-

kiksi suojaputken avulla, että liitin pääsee liikkumaan vapaasti manttelissa. Liittimien tu-

lee olla jännittämiseen soveltuvia, sillä tavalliset harjateräkset tai kierretangot eivät so-

vellu jännittämiseen virumisen vuoksi. Jännittäminen voidaan suorittaa, kun mantteli on 

kovettunut riittävästi ja injektointimassa on kovettunut, mikäli sellaista on käytetty. Jän-

nittämisen lukituskappaleet jäävät betonin pinnalle näkyviin tai niille voidaan tehdä erilli-

nen kolotus betoniin. Manttelin paksuuden tulee olla riittävä, jotta jännityksestä aiheutuva 

puristusvyöhyke leviää riittävän laajalle alueelle rajapintaan. Puristisvyöhykkeen ulko-

puolelle jäävää rajapintaa ei voida hyödyntää kitkan laskennassa. Jännitettyjen liittimien 

käyttö ei kuitenkaan ole suositeltavaa taivutetuille rakenteille halkeamariskien vuoksi. 

Mikäli halkeama osuu jänteen kohdalle, saattaa liitin päästää liikkumaan, jolloin jänne-

voima laskee merkittävästi tai pahimmassa tapauksessa häviää kokonaan. (Savolainen 

2016, s. 16, s. 47; Rautiainen 2020, s. 30) 

3.7 Betonin valinta 

Betonin valintaa käsiteltiin jo osittain luvuissa 2.1 ja 3.5.2. Esille nostettiin, että betonin 

lujuusluokan kasvattaminen parantaa rajapinnan lujuutta. Yleisohjeena pidetään, että 

päällysteen lujuuden tulisi olla alustan lujuutta suurempi eikä betonin tulisi olla voimak-

kaasti kutistuvaa, sillä kutistuma heikentää rajapinnan lujuutta. Kutistumaa lisäävät kor-

keamman vesi-sementtisuhteen käyttö sekä hienoainesmäärän lisääminen. Vesi-se-

menttisuhteen ei kuitenkaan tulisi olla normaalissa betonissa alle 0,45 autogeenisen ku-

tistuman vuoksi.  

Palkin manttelivalu aiheuttaa muutamia poikkeuksellisia haasteita valutyön toteutukselle. 

Mantteli on usein ahdas, tiheästi raudoitettu ja mahdollisesti ohut, mikä vaikeuttaa beto-

nimassan levittämistä ja täryttämistä. Betonimassa ei saisi olla kovin jäykkää, jotta se 

saadaan tiivistettyä. Riittävän tiiveyden saavuttaminen on tärkeää, jotta betoni tarttuu 

raudoituksiin ja alustaan sekä pinnasta tulee kestävä. Riittävän tiiveyden saavuttaminen 
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on merkittävä haaste palkin manttelivalussa edellä mainituista syistä. Manttelin muo-

dosta riippuen, betonia ei voida myöskään aina kaataa muottiin, vaan muotti joudutaan 

täyttämään sivusta tai alhaalta, mikä lisää valun haastavuutta.  

Valutyön helpottamiseksi tarkastellaan itsetiivistyvän betonin ja ruiskubetonin käyttö-

mahdollisuuksia mantteloinnissa. Manttelin materiaaliominaisuuksien parantamiseksi 

tarkastellaan kuitubetonin sekä korkea- ja ultrakorkealujuusbetonien soveltuvuutta mant-

telointiin. Erikoisbetoneja ja -menetelmiä tarkastellessa on hyvä huomioida, että niiden 

ominaisuuksia voidaan yhdistää. Betoni voi olla esimerkiksi itsetiivistyvää ultrakorkealu-

juuskuitubetonia. 

3.7.1 Itsetiivistyvät betonit 

Itsetiivistyvän betonin eli IT-betonin käytöllä on mahdollista saavuttaa monia etuja mant-

telirakenteissa, kuten korkea lujuus ja hyvä työstettävyys. IT-betonit ovat hyvin notkeita 

ja leviäviä betoneja, jotka nimensä mukaisesti leviävät muottiin itsestään ilman täryttä-

mistä. Betoniin lisätään hienoja aineisosia ja tehokkaita notkistimia, joiden avulla saavu-

tetaan massan tiivistyvyys. Notkeutensa ansiosta IT-betoni soveltuu hyvin tiheästi rau-

doitettuihin valuihin. (Suomen Betoniyhdistys ry 2018, s. 346–352) 

Itsetiivistyvät betonit jaetaan notkeusluokkiin SF1–SF3, joista SF3 on notkein. Notkeam-

mat massat tiivistyvät paremmin ja tuottavat paremman pinnan laadun, mutta erottuvat 

helpommin. Notkeutta tutkitaan painuma-leviämä-kokeella. Vaikka IT-betonia voidaan 

valmistaa tavallisesti eri lujuusluokissa, ovat lujuusluokat yleensä keskimääräistä korke-

ampia, usein vähintään C30/37, tiivistyvyyden aikaansaamiseksi. Massan maksimirae-

koko on tavallisesti 8, 12 tai 16 mm. Itsetiivistyvässä betonissa sementtimäärät ovat suu-

ria ja täten vesi-sementtisuhteet tavanomaista alhaisempia. Tästä syntyvän suuren 

tiiveyden ansiosta IT-betonit soveltuvat hyvin vaativampiinkin rasitusluokkiin. Itsetiivisty-

vää betonia ei suositella käytettävän yli 25 °C lämpötiloissa, sillä sen ominaisuudet muut-

tuvat merkittävästi korkeammissa lämpötiloissa. (Suomen Betoniyhdistys ry 2018, s. 

346–352; Suomen Betoniyhdistys ry & Suomen Rakennusinsinöörienliito RIL ry 2019, s. 

321–325) 

Itsetiivistyvää betonia voidaan valaa samoilla menetelmillä kuin tavanomaista betoni-

massaa. Lisäksi sitä voidaan valaa painevaluna tai ilman painelaatikoita muotin ala- tai 

sivureunasta ilman erillisiä paikkavaluja. Nämä menetelmät soveltuvat erityisen hyvin 

manttelointeihin, sillä tavanomaisilla valutekniikoilla on usein haastavaa saada massa 

levitettyä ja tiivistettyä mantteliin. Alakautta valaminen on osoittautunut pintalaadun 
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osalta parhaaksi menetelmäksi IT-betonin valamiseen, sillä se vähentää pintahuokosten 

määrää. Massan notkeuden vuoksi muottien tulee olla tukevia ja tiiviitä. Muotissa ei saa 

olla yli senttimetrin kokoisia rakoja. Muottien tiiveys tulee tarkastaa ennen valua, koska 

vuodon tukkiminen kesken valamisen on vaikeaa toteuttaa. Muotit tulee mitoittaa hydro-

staattisen paineen mukaan. Valupaine kasvaa tällöin lineaarisesti alaspäin mentäessä. 

IT-betonilla on hieman pidempi työstöaika normaaliin betoniin verrattuna, koska sen si-

toutuminen alkaa hitaammin. Työstöaika on noin 1–3 tuntia ja sitoutuminen alkaa 5–7 

tunnin kuluttua. Hitaampi sitoutumisaika lisää muottien kuormitusta. Valaminen tulisi to-

teuttaa yhdellä kerralla jatkuvana valuna. Jälkihoito toteutetaan itsetiivistyvälle betonille 

vastaavasti kuin tavanomaisille betoneille. (Suomen Betoniyhdistys ry 2018, s. 346–352; 

Suomen Betoniyhdistys ry & Suomen Rakennusinsinöörienliito RIL ry 2019, s. 321–325) 

Painevaluissa muotit varustetaan valuyhteillä. Valuyhteet tulee sijoittaa mahdollisimman 

avoimiin kohtiin, ettei niiden kohdalla ole betonin virtausta estäviä tekijöitä, kuten tiheää 

raudoitusta. Valuyhteiden määrän tulee olla riittävä, jotta muotti täyttyy kauttaaltaan ja 

massan valutusmatka pysyy kohtuullisena. Valutusmatka riippuu muotista ja raken-

teesta, mutta on yleensä enintään 3–5 metriä. Valutusmatkan pidentyminen lisää beto-

nimassan erottumisriskiä. Valuyhteiden lisäksi muotin yläreunaan tulee tehdä ilmanpois-

toaukkoja, joista ilmanpoistumisen lisäksi saadaan varmistettua muotin täyttyminen. 

Muotin täyttymistä tarkastellaan myös koputtelemalla. (Suomen Betoniyhdistys ry 2018, 

s. 346–352; Suomen Betoniyhdistys ry & Suomen Rakennusinsinöörienliito RIL ry 2019, 

s. 321–325) 

Muun muassa Abu Maraq et al. (2021) tutkivat teräsbetonipalkin taivutuskestävyyden 

vahvistamista itsetiivistyvällä betonilla ja teräsverkolla. Tutkimuksessa suorakaidepalk-

kia vahvistettiin U-manttelilla, jonka paksuus sivuilla oli 30 mm ja alareunassa 50 mm. 

Itsetiivistyvän betonin puristuslujuus oli noin 42,5–44,5 MPa, ollen muutaman megapas-

calin alustan lujuutta suurempi. Tutkimuksessa vertailtiin myös manttelin raudoitusmää-

rän sekä rajapinnan liitosmekanismin vaikutusta taivutuskestävyyteen. Rajapinnassa 

käytettiin teräsharjausta, kiila-ankkureita ja 8 mm harjaterästappeja. Mantteloitujen palk-

kien lisäksi tutkimuksessa kuormitettiin vastaavia monoliittisia vertailupalkkeja. Monoliit-

tiset vertailupalkit olivat dimensioiltaan ja raudoitusmääriltään identtisiä mantteloituihin 

palkkeihin verrattuna, mutta betoni oli valettu yhtenä kokonaisuutena. Tuloksissa havait-

tiin, että kaikki mantteloidut palkit toimivat yhtenä rakenteena ja käyttäytyivät vastaavasti 

kuin niiden monoliittiset vertailupalkit. Taivutuskestävyys kasvoi merkittävästi manttelin 

raudoitusmäärän kasvaessa, ja rajapinnan tartuntamekanismeista parhaat tulokset saa-
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vutettiin kiila-ankkureilla. Taivutuskestävyys kasvoi keskimäärin 110 % mantteloimatto-

miin palkkeihin verrattuna. Manttelin raudoitusmäärän kasvattamisen myötä parannus 

oli 163 %. Sitkeyden osalta parannus oli 179 %, ja suuremmalla raudoitusmäärällä 118 

%. Monoliittisten vertailupalkkien ja mantteloitujen palkkien tulokset eivät poikenneet 

merkittävästi toisistaan.  

Chalioris & Pourzitidis (2012) totesivat niin ikään itsetiivistyvän betonin soveltuvan hyvin 

manttelointiin. Tutkimuksessa palkit suunniteltiin ja kuormitettiin siten, että niissä ilmeni 

leikkausmurtuma. Tämän jälkeen vaurioituneet palkit vahvistettiin 25 mm paksulla rau-

doitetulla itsetiivistyvällä betonimanttelilla. Palkin pintaa ei karhennettu, mutta rajapin-

taan lisättiin tartunnoiksi 5 mm:n L-muotoiset harjaterästapit. Manttelilla saavutettiin mer-

kittävä, noin 50 % kasvu palkin taivutuskapasiteetissa. Lisäksi murtumistapa saatiin 

muutettua hauraasta leikkausmurtumasta sitkeäksi taivutusmurtumaksi. Kokeelliset tu-

lokset olivat hyvin linjassa teoreettisten laskelmien kanssa. 

Kokeellisten tutkimusten sekä IT-betonin tunnettujen ominaisuuksien perusteella voi-

daan todeta, että IT-betoni soveltuu hyvin manttelointeihin. Erityisesti sen työstettävyys 

ja valumenetelmät tuovat merkittävän edun palkkien manttelointeihin, kunhan muotitus-

työssä huomioidaan IT-betonin asettamat erityisvaatimukset.  

3.7.2 Kuitubetonit 

Kuitubetonissa massan joukkoon lisätään kuituja. Yleisimmin käytetyt kuidut ovat te-

räskuituja, mutta myös polymeerikuitujen käyttö on yleistynyt runsaasti. Muita käytettyjä 

kuitutyyppejä ovat muun muassa lasi- ja hiilikuidut, keraamiset kuidut ja PVA-kuidut. Kui-

tujen avulla parannetaan betonin vetolujuutta, sitkeää murtokestävyyttä, dynaamisten 

kuormien kestävyyttä sekä pienennetään plastista kutistumaa. Lisäksi kuitujen käytöllä 

voidaan vähentää rakenteen halkeiluriskiä ja pienentää tarvittavaa raudoitusmäärää. 

Tyypillisimmin kuituja käytetään maanvaraisissa lattioissa sekä ruiskubetonoinnin yhtey-

dessä. Kuitubetonien tyypillinen minimilujuusluokka on C25/30, jotta kuitujen ja betonin 

välillä saavutetaan riittävä tartunta. Kuidut lisäävät betonimassan jäykkyyttä, minkä 

vuoksi kuitubetonissa suositellaan käytettävän notkistimia. Notkistimien avulla voidaan 

lisäksi pienentää betonin kutistumaa. (Suomen Betoniyhdistys ry 2018, s. 389–392) 

Teräskuitujen avulla parannetaan betonin vetolujuutta ja siten voidaan osittain korvata 

betonissa olevaa raudoitusta. Teräskuitumäärät riippuvat kohteesta. Tyypillisesti teräs-

kuitumäärä on alle 50 kg/m3, mutta kantavissa rakenteissa teräskuitujen määrä saattaa 
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olla jopa 100 kg/m3. Näin suuret kuitumäärät edellyttävät kuitenkin itsetiivistyvän betoni-

massan käyttöä, jotta massa säilyy työstettävänä. Teräskuituja on saatavilla monenlai-

sia, ja ne eroavat toisistaan muun muassa paksuuden, pituuden, lujuuden ja ankkuroin-

titavan perusteella. Ankkuroinnin parantamiseksi kuitujen päihin taivutetaan yleensä 

koukut. Kuidut voidaan myös liimata yhteen eli käyttää niin sanottuja liimakampakuituja. 

Kuvassa 11 on esitetty tyypillisiä koukkupäisiä teräskuituja. (Lumme 2008; Suomen Be-

toniyhdistys ry 2018, s. 66, s. 389–390) 

 

Kuva 11. Tyypillisiä kuitubetonissa käytettäviä koukkupäisiä teräskuituja (Fibre 
Concrete Solutions, 2025). 

Polymeerikuidut jaetaan mikro- (alle 0,3 mm) ja makropolymeerikuituihin (yli 0,3 mm). 

Makropolymeerikuituja on esitetty kuvassa 12. Mikrokuiduilla parannetaan betonin pa-

lonkestävyyttä, sillä kuidut sulavat yli 150 °C:n lämpötilassa, jolloin ne vapauttavat tilaa 

betonin veden laajenemiselle. Lisäksi niillä parannetaan tuoreen betonin ominaisuuksia, 

sillä ne tekevät massasta tasalaatuisemman sekä sitovat hiushalkeamia ja betonia plas-

tisessa tilassa. Makropolymeerikuidut toimivat teräskuitujen tavoin antaen kovettuneelle 

betonille rakenteellista lujuutta. Teräskuituihin verrattuna ne eivät korrodoidu, ovat työ-

turvallisempia sekä helpompia ja kevyempiä käsitellä. Koska polymeerikuidut eivät ole 

alttiita korroosiolle, ne soveltuvat hyvin korkeamman rasitusluokan rakenteisiin. (Suo-

men Betoniyhdistys ry 2018, s. 66–67, s. 390–391) 
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Kuva 12. Tyypillisiä kuitubetonissa käytettäviä makropolymeerikuituja (Fibre 
Concrete Solutions, 2025). 

Ruano et al. (2014) tutkivat teräskuitujen vaikutusta palkin mantteliin. Tutkimuksessa 

palkkeja vahvistettiin 30 mm paksulla raudoittamattomalla U-manttelilla ilman teräskui-

tuja sekä teräskuitumäärillä 30 kg/m3 ja 60 kg/m3. Osa palkeista vaurioitettiin ennen 

manttelointia, ja mantteloinnin tavoitteena oli palauttaa niiden alkuperäiset lujuusominai-

suudet. Toiset palkit vahvistettiin manttelilla ilman ennakkovaurioita kapasiteetin lisää-

miseksi. Ilman kuituja vahvistettujen palkkien maksimikuormituskestävyyden keskiarvo 

oli 265,2 kN. Kuitupitoisuudella 30 kg/m3 vastaava arvo oli 277,3 kN ja kuitupitoisuudella 

60 kg/m3 arvo oli 280,2 kN. Kuidut kasvattivat jonkin verran palkin kestävyyttä, mutta 

kuitumäärän lisääminen ei tuonut merkittävää lisähyötyä vahvistuksessa. Sen sijaan 

palkkien korjaamisessa havaittiin, että kuidut paransivat kestävyyttä, ja suurempi kuitu-

pitoisuus toi tällöin selkeän lisähyödyn. Lisäksi kuitujen todettiin parantavan rajapinnan 

tartuntaa kaikissa palkeissa estäen manttelin irtoamista alustasta. Kuitubetonin käytön 

todettiin olevan toimiva vaihtoehto palkin vahvistamiseen ja korjaamiseen.  

Folino et al. (2024) tutkivat, voitaisiinko mantteloinnissa kuitubetonin käytöllä korvata ko-

konaan manttelin raudoitus. Tutkimuksessa betonimassaan lisättiin 60 kg/m3 teräskuituja 

ja 0,8 kg/m3 polypropeenikuituja. Mantteloimattomien palkkien kestävyyden keskiarvo oli 

48,5 kN. Kuitubetonimanttelilla kestävyyden keskiarvo oli 102,6 kN, kun manttelin pak-

suus oli 60 mm ja 87,4 kN, kun manttelin paksuus oli 30 mm. Ilman kuituja vahvistetun, 

60 mm paksun raudoitetun manttelin keskimääräinen kestävyys oli 123,4 kN. Kaikki 

manttelit olivat U-muotoisia. Tuloksista havaittiin, että kaikilla manttelityypeillä pystyttiin 

kasvattamaan palkkien kestävyyttä merkittävästi. Parhaiten suoriutui perinteinen raudoi-

tettu mantteli. Vaikka kuitubetonimantteloitujen palkkien kestävyydet jäivät jonkin verran 

raudoitettua manttelia alhaisemmaksi, korostettiin tuloksissa, että raudoitetun manttelin 

valaminen oli huomattavasti haastavampaa ahtauden vuoksi, vaikka käytetty betoni oli 

itsetiivistyvää.  
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Kuitubetonin käytön on osoitettu olevan toimiva tapa palkin vahvistamiseen. Manttelit 

tulee kuitenkin lähtökohtaisesti suunnitella raudoitetuiksi, jolloin kuitubetoni toimii aino-

astaan lisänä eikä korvaa kokonaan manttelin raudoitusta. Tällöin kuitubetonin hyödyt 

jäävät vähäisemmiksi. Merkittävimmät hyödyt kuitubetonin käytöllä olisivat palonkestä-

vyyden ja sitkeyden lisääminen. Kuitujen käytön tulee olla perusteltua, sillä kuidut hei-

kentävät betonimassan työstämistä ja lisäävät materiaalikustannuksia.  

3.7.3 Korkea- ja ultrakorkealujuusbetonit  

Mantteloinnissa voidaan käyttää korkealujuusbetonia (HPC) tai ultrakorkealujuusbetonia 

(UHPC). Korkealujuusbetonien lujuusluokat vaihtelevat välillä C55/67–C100/115. Ultra-

korkealujuusbetoneiden lujuudet ovat vielä näitä suurempia. Niillä voidaan päästä jopa 

200 MPa puristuslujuuteen ja 20 MPa vetolujuuteen. (Amran et al. 2022) Normaaleille 

teräsbetonielementtipalkeille suositellaan käytettävän lujuuksia C30/37–C50/60 (Ele-

menttisuunnittelu.fi 2023). Mikäli vahvistettavan rakenteen lujuusluokka on korkea, esi-

merkiksi C50/60, saatetaan manttelissa joutua käyttämään korkealujuusbetonia, jotta 

manttelin lujuus on vahvistettavaa rakennetta suurempi. Toistaiseksi ultrakorkealujuus-

betonin käyttö on yleisintä siltarakentamisessa (Amran et al. 2022). 

Korkealujuusbetonin ja ultrakorkealujuusbetonin merkittävimpiä etuja ovat erinomaiset 

mekaaniset lujuusominaisuudet sekä alhainen läpäisevyys. UHPC:ssä käytettävä kiviai-

nes on hyvin hienojakoista, ja maksimiraekoko on alle yhden millimetrin. Ultrakorkealu-

juusbetonin tiiviin huokosverkoston ansiosta se soveltuu hyvin korkean rasitusluokan 

kohteisiin. Tiivis huokosrakenne estää tehokkaasti veden ja kloridien tunkeutumista ra-

kenteeseen, mikä parantaa betonin kestävyyttä ja pidentää sen käyttöikää. Lisäksi 

UHPC:n palonkestävyysominaisuudet ovat erinomaiset. (Amran et al. 2022) 

Ultrakorkealujuusbetonin soveltuvuutta palkin manttelointeihin on tutkittu useissa eri tut-

kimuksissa. Sen käytöllä on jo ohuillakin manttelin paksuuksilla pystytty kasvattamaan 

merkittävästi palkin taivutus- ja leikkauskestävyyttä murtumisen ja erityisesti halkeilun 

osalta. Tutkimuksissa on havaittu UHPC-manttelin kasvattavan taivutetun palkin hal-

keamamomentin suuruutta merkittävästi. Lopullista maksimitaivutuskestävyyttä mantteli 

kasvatti suhteessa vähemmän halkeamamomentin kasvuun verrattuna. Ultrakorkealu-

juusbetonilla havaittiin olevan riittävän hyvä tartuntalujuus, sillä mantteloiduissa pal-

keissa havaittiin pääosin monoliittisia murtumia, rajapinnoissa ei tapahtunut irtoamisia ja 

liukuman esiintyminen rajapinnassa oli vähäistä. Edellä mainittujen hyötyjen lisäksi 
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UHPC:n käyttö mantteloinnissa mahdollistaa ohuemmat rakennepaksuudet. Tämä vä-

hentää manttelin tilantarvetta ja pienentää vahvistusrakenteen omasta painosta aiheu-

tuvaa pysyvää kuormitusta. (Ahmed et al. 2024) 

Myös korkea- ja ultrakorkealujuusbetoneihin voidaan lisätä kuituja. Tällöin puhutaan kor-

kealujuuskuitubetonista (HPFRC) ja ultrakorkealujuuskuitubetonista (UHPFRC). Tutki-

muksissa tarkasteltiin teräskuitujen vaikutusta UHPC-mantteliin käyttämällä 2 % ja 3 % 

kuitupitoisuuksia betonimassassa. Tulokset osoittivat, että kuitumäärän lisääminen pa-

ransi taivutuskestävyyttä halkeilun ja murtumisen osalta. Erityisesti halkeamien syntymi-

nen viivästyi merkittävästi teräskuitujen ansiosta. Leikkauskestävyyden osalta kuitujen 

vaikutus oli vähäisempi. (Ahmed et al. 2024) 

Vaikka korkeamman lujuusluokan betoneilla voidaan saavuttaa monia merkittäviä hyö-

tyjä rakenteen vahvistamisessa, liittyy niiden käyttöön edelleen useita haasteita. Mant-

teloinnissa merkittävimpiä ongelmia on betonimassan huono työstettävyys. Alhaisen 

vesi-sementtisuhteen vuoksi massa on hyvin jäykkää, mikä tekee sen työstämisestä ta-

vallisilla menetelmillä hankalaa. Jäykkä massa on haasteellista saada tiivistettyä huolel-

lisesti tiheästi raudoitettuihin mantteleihin. Ultrakorkealujuusbetonien kustannukset ovat 

huomattavasti tavanomaista betonia korkeammat. UHPC:n kuutiohinta voi olla jopa yli 

15-kertainen verrattuna tavanomaiseen betoniin. Kustannuksia arvioidessa tulee kuiten-

kin huomioida muun muassa pidempi käyttöikä, alhaisemmat käytönaikaiset kustannuk-

set sekä pienempi materiaalimenekki. On mahdollista, että koko elinkaarta tarkastelta-

essa normaali betoni osoittautuu lopulta kalliimmaksi vaihtoehdoksi kuin UHPC. Lisäksi 

korkeamman lujuusluokan betonien ympäristökuormitus on merkittävä valmistuksessa 

vaadittavan runsaan sementtimäärän vuoksi, mikä lisää hiilidioksidipäästöjä. Päästöjä 

voidaan pienentää korvaamalla sementtiä osittain kvartsilla ja kalkilla. Muita epäkohtia 

ovat standardien puute, massan valmistamisen haasteet sekä korkeat kutistumajänni-

tykset. (Ahmed et al. 2024; Amran et al. 2022) 

Korkealujuusbetonilla on pääosin samantyyppiset edut ja haitat kuin ultrakorkealujuus-

betonilla. Korkealujuusbetonin ominaisuudet eivät kuitenkaan ole yhtä hyvät verrattuna 

ultrakorkealujuusbetoniin, mutta vastaavasti myöskään sen käyttöön liittyvät haasteet ei-

vät ole yhtä merkittäviä. Korkealujuusbetonissa käytetään hieman korkeampaa vesi-se-

menttisuhdetta sekä suurempaa kiviaineista. Ultrakorkealujuusbetonissa puolestaan 

käytetään enemmän kuituja, hienoa kiviainesta ja sementtiä. Lisäksi käytetyt lisäaineet 

sekä niiden keskinäinen suhteutus poikkeavat toisistaan HPC:n ja UHPC:n välillä. (Ah-

med et al. 2024, s. 7; Paul et al. 2022) Korkealujuusbetonin käyttöä palkkien mantteloin-

nissa on toistaiseksi tutkittu vain vähän. Olemassa olevan tiedon perusteella voidaan 
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arvioida myös korkealujuusbetonin soveltuvan palkkien manttelointeihin. Ominaisuudet 

eivät kuitenkaan eroa radikaalisti ultrakorkealujuusbetoniin verrattuna.  

3.7.4 Ruiskubetonit 

Ruiskubetonointi on erikoisbetonointimenetelmä, jossa betonimassa levitetään paineil-

man avulla. Työmenetelmä poikkeaa merkittävästi tavanomaisesta betonoinnista, minkä 

lisäksi myös ruiskubetoni materiaalina eroaa hieman tavanomaisista betonilaaduista. 

Ruiskubetonin maksimiraekoko on tyypillisesti 8 mm, ja sementtimäärät ovat suuria, 

minkä seurauksena vesi-sementtisuhde on alhainen, yleensä noin 0,35–0,50. Lisäksi 

betonimassan joukossa käytetään useita lisäaineita kuten kiihdyttimiä. Myös kuituja voi-

daan lisätä ruiskubetonin joukkoon, ja kuituvahvisteisen ruiskubetonin käytön odotetaan-

kin lisääntyvän tulevaisuudessa. (Suomen Betoniyhdistys ry 2018, s. 352–363) Korkea-

laatuinen ruiskubetoni on lujuusluokaltaan yli C35/45 (Suomen Betoniyhdistys ry 2016, 

s. 48). Ruiskubetonin lujuusluokat voivat ulottua aina ultrakorkealujuusbetonin tasolle 

asti. 

Ruiskubetonointimenetelmiä ovat kuiva- ja märkäseosmenetelmät, mutta mantteloinnin 

kaltaisissa pienimuotoisissa valutöissä käytetään lähtökohtaisesti ainoastaan kuivaseos-

menetelmää. Kuivaseosmenetelmässä maakosteaa betonimassaa syötetään beto-

nipumppuun, josta se kulkeutuu paineilman avulla ruiskusuuttimeen. Vasta suuttimessa 

massan joukkoon sekoitetaan tarvittava vesi. Märkäseosmenetelmässä vesi on sekoi-

tettu jo alussa perusmassan joukkoon. (Suomen Betoniyhdistys ry 2016, s. 47; Suomen 

Betoniyhdistys ry 2018, s. 353–355) 

Ruiskubetonointia käytetään korjausrakentamisen yhteydessä useammin muun muassa 

laaja-alaisten pintavaurioiden korjaamiseen tai raudoitusten peitepaksuuden kasvatta-

miseen, mutta sitä voidaan hyödyntää myös rakenteiden vahvistamisessa. Palkin mant-

teloinnin osalta ruiskubetonoinnin merkittävimmät edut ovat muotitustyön puuttuminen 

sekä betonin hyvä tartunta. Betonia voidaan ruiskuttaa suoraan palkin pintaan ilman va-

lumuotteja, ja se tarttuu alustaan välittömästi kantaen oman painonsa. Ylhäällä olevien 

pintojen ruiskutettavat kerrospaksuudet ovat tyypillisesti 25–50 mm, mutta oikealla mas-

salla ja toteutuksella voivat paksuudet olla jopa 100–500 mm. Yhdellä ruiskutuskerralla 

voidaan ruiskuttaa enintään 50 mm paksu kerros, ja yli 25 mm:n kerrospaksuuksissa 

edellytetään kiihdyttimien käyttöä. Ruiskubetoni kovettuu ja sitoutuu lisäksi nopeammin 

kuin tavanomainen betoni, minkä ansiosta mahdolliset jatkotyöt voidaan aloittaa nope-

ammin. (Suomen Betoniyhdistys ry 2016, s. 47–51; Suomen Betoniyhdistys ry 2018, s. 

352–363) 
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Myös ruiskubetonin soveltuvuus manttelointeihin on osoitettu kokeellisissa tutkimuk-

sissa. Souza & Appleton (1997) vahvistivat T-palkkeja sekä normaalilla betonimanttelilla 

että ruiskubetonimanttelilla ja vertailivat tuloksia vastaaviin monoliittisiin palkkeihin. Mak-

simikestävyydet kaikilla palkeilla olivat lähes samat. Halkeilumomentin osalta vahvistet-

tujen palkkien arvot jäivät hieman monoliittisten palkkien arvojen alapuolelle. Ruisku-

betonimanttelilla saavutettiin kuitenkin suurempi halkeilumomentin arvo kuin normaalilla 

betonimanttelilla. Ruiskubetoni osoittautui tehokkaaksi menetelmäksi rakenteiden vah-

vistamiseen ja suoriutui kokeissa jopa hieman paremmin kuin tavallinen betonimantteli. 

Toisessa tutkimuksessa Diab (1998) vahvisti palkkeja normaalilla sekä kuidutetulla ruis-

kubetonilla. U-manttelin paksuus oli sivuilla 30 mm ja alareunassa 70 mm. Kaikilla pal-

keilla mantteli vähintään kaksinkertaisti kestävyyden. Mantteloitujen palkkien kestävyys 

oli monoliittisiin vertailupalkkeihin verrattuna vain 6–21 % heikompi. Myös jäykkyys jäi 

hieman monoliittisia palkkeja pienemmäksi. Kaikki vahvistetut palkit kokivat kuitenkin sit-

keän murtuman, ja rajapinnan lujuuden todettiin olevan riittävä, koska liukumaa rajapin-

nassa ei havaittu ennen murtumista. Alusta oli karhennettu hiekkapuhaltamalla. Kuitujen 

käytön todettiin kasvattavan huomattavasti palkkien jäykkyyttä. Kuidut myös kasvattivat 

hieman maksimikestävyyttä ja pienensivät jännityksiä manttelin raudoituksessa. Tutki-

muksen perusteella ruiskubetoni todettiin hyväksi vaihtoehdoksi palkin manttelointiin, ja 

kuitujen käytöllä voitiin parantaa ruiskubetonin ominaisuuksia. 

Yksi ruiskubetonoinnin haasteista on hukkaroiskeet. Hukkaroiskeet ovat betonipinnasta 

takaisin kimpoavaa betonia, mikä johtuu kiviainesrakeiden pintaan iskeytymisestä. Ne 

sotkevat ympäristöä, lisäävät betonin menekkiä ja voivat heikentää betonin lujuutta. 

Roiskeiden määrään vaikuttaa olennaisesti ruiskutuspaine, -etäisyys ja -kulma. Hukka-

roiskeiden minimoimisen lisäksi edellä mainittuihin asioihin tulee kiinnittää huomiota rau-

doitettuja rakenteita ruiskubetonoidessa, jotta raudoituksen aiheuttama niin sanottu var-

jostusvaikutus saadaan minimoitua. Hukkaroiskeiden määrään vaikuttaa myös merkittä-

västi betonin koostumus. Kuivaseosmenetelmässä vesimäärän lisäämiseen ei ole kui-

tenkaan olemassa suoraa ohjetta, vaan vesimäärän lisäys perustuu ainoastaan suutin-

miehen näkemykseen. Pienempi vesimäärä tekee pinnasta tiiviimmän ja lujemman, 

mutta samalla lisää hukkaroiskeiden määrää. Ruiskubetonoinnin onnistuminen ja huk-

karoiskeiden minimoiminen riippuvat siis olennaisesti työn toteutuksesta ja edellyttävät 

erityistä ammattitaitoa työn suorittajalta. (Suomen Betoniyhdistys ry 2016, s. 47–51; Suo-

men Betoniyhdistys ry 2018, s. 352–363) 

Muita ruiskubetonoinnin haasteita ovat pinnan viimeistely ja jälkihoito. Kun ruiskubetonia 

käytetään rakenteen vahvistamisessa, ei ruiskutettua pintaa saa työstää millään tapaa. 
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Pinnan työstäminen voi aiheuttaa pinnan halkeilua sekä heikentää tartuntaa alustaan ja 

raudoitukseen. Tasaisen pinnan saavuttamiseksi tulee suorittaa niin sanottu pinnanajo, 

jossa pintaan ruiskutetaan jälkeenpäin erillinen hiertokelpoinen pintalaasti. Vähäisen ve-

simäärän vuoksi ruiskubetonipinnan jälkihoito tulee suorittaa erityisen huolellisesti, jottei 

pinta kuivu ennenaikaisesti ja aiheuta betonoinnin epäonnistumista. (Suomen Betoniyh-

distys ry 2016, s. 50–51) 

3.7.5 Yhteenveto erikoisbetoneista 

Kaikkia tarkasteltuja erikoisbetoneita sekä erikoisbetonointimenetelmiä on mahdollista 

hyödyntää mantteloinnissa, ja niiden toimivuus on kokeellisesti varmistettu. Itsetiivisty-

vän betonin sekä ruiskubetonin merkittävimmät hyödyt liittyvät betonoinnin toteutuksen 

helpottumiseen. Kuitubetonin ja korkealujuusbetonien keskeiset edut perustuvat materi-

aalin ominaisuuksien paranemiseen. Taulukossa 1 esitetään yhteenveto tarkasteltujen 

erikoisbetonien merkittävimmistä hyödyistä ja haasteista. 
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Taulukko 1. Erikoisbetonien merkittävimmät ja hyödyt ja haasteet. 

Betonityyppi Merkittävimmät hyödyt Merkittävimmät haasteet 

Itsetiivistyvä betoni - Erinomainen työstettävyys, ei 
vaadi tärytystä 

-  Soveltuu tiheästi raudoitettui-
hin rakenteisiin 

- Voidaan valaa myös muotin si-
vulta tai alta 

- Muottien tiiviys- ja lujuusvaati-
mukset ovat korkeat 

- Mahdollinen massan erottumi-
nen 

Kuitubetoni - Parantaa betonin mekaanisia 
ominaisuuksia, erityisesti sit-
keyttä 

- Mahdollistaa raudoitusmää-
rään vähentämisen 

- Lisää palonkestävyyttä ja pa-
rantaa plastisia ominaisuuksia 
(mikrokuidut) 

- Heikentää massan työstettä-
vyyttä 

- Nostaa kustannuksia 
- Korroosioituminen (teräskuidut) 

Korkea- ja ultrakor-
kealujuusbetoni 
(HPC/UHPC) 

- Erittäin hyvät mekaaniset omi-
naisuudet 

- Erinomainen kestävyys ja pitkä 
käyttöikä 

- Mahdollistaa ohuemmat ra-
kennepaksuudet 

- Huono työstettävyys (jäykkä 
massa) 

- Erittäin korkeat kustannukset  
- Suuret hiilidioksidipäästöt 
- Standardien puute 
- Massan valmistuksen haasteet  

Ruiskubetoni - Ei vaadi muottitöitä 
- Hyvä tartunta alustaan 
- Nopeampi kovettuminen ja si-

toutuminen 

- Hukkaroiskeet  
- Onnistuminen paljon kiinni työn 

toteutuksesta 
- Sileä pinta vaatii erillisen lisäker-

roksen 
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4. MITOITUS 

Tässä luvussa käsitellään manttelin mitoitusta. Materiaalivalintojen osalta mitoitustarkas-

telu rajataan normaaliin betoniin. Betonin lujuusluokka on tällöin korkeintaan C50/60, jo-

ten laskennassa voidaan hyödyntää vielä normaaleja eurokoodin laskentakaavoja. Kui-

tubetonin käyttöä ei tarkastella mitoituksen näkökulmasta. Itsetiivistyvän betonin käyttö 

todettiin kannattavaksi manttelin valuissa. Mitoituksen kannalta normaalin ja itsetiivisty-

vän betonin käyttö eivät eroa toisistaan, joten esitettyjä mitoitusmenetelmiä voidaan so-

veltaa myös käytettäessä itsetiivistyvää betonia. Rajapinnan tartuntojen osalta mitoituk-

sessa tarkastellaan normaaleja harjaterästartuntoja, jotka ankkuroidaan alkuperäiseen 

palkkiin juottamalla tai injektoimalla. Koska kyseiset materiaalit ovat yleisimmin käytet-

tyjä mantteloinnissa, niiden perusteella tehty laskenta mahdollistaa esiteltävien mitoitus-

menetelmien soveltamisen suurimpaan osaan vahvistustilanteista. 

4.1 Suunnitteluperusteet 

Suomessa rakennesuunnittelu perustuu eurokoodeihin. Ennen eurokoodeja suunnittelu 

perustui rakentamismääräyskokoelmiin. Ympäristöministeriö julkaisi ensimmäisiä euro-

koodien kansallisia liitteitä vuoden 2007 lopussa, ja loput kansalliset liitteet julkaistiin 

vuosina 2008–2009. Eurokoodeja käytettiin rinnakkain rakentamismääräyskokoelmien 

kanssa vuoteen 2014 saakka, jolloin vanhat rakentamismääräyskokoelmat kumottiin. 

(Eurokoodi Help Desk n.d.)  

Eurokoodin standardisarja EN 1992 koskee betonirakenteita. Tällä hetkellä Suomessa 

voimassa oleva betonirakenteiden yleistä suunnittelua koskeva eurokoodi on SFS-EN 

1992-1-1 + A1 + AC. Kyseinen standardi on vahvistettu vuonna 2015. Standardisarja EN 

1994 käsittelee liittorakenteita. Liittorakenteet ovat betoni–teräsliittorakenteita, joten tä-

män työn puitteissa kyseisen standardin hyöty on vähäinen.  

Toisen sukupolven eurokoodien valmistelu aloitettiin vuonna 2010, ja varsinaisesti niitä 

alettiin laatia vuonna 2015 (European Commission n.d.). Betonirakenteiden yleisiä suun-

nitteluohjeita koskeva toisen sukupolven eurokoodi SFS-EN 1992-1-1:2023 on julkaistu 

ja vahvistettu vuoden 2023 lopulla englanninkielisenä. Toisen sukupolven julkaistuille 

eurokoodeille ei ole toistaiseksi vahvistettu Suomessa kansallisia liitteitä. Eurokoodeja 

ei tulisi käyttää ilman kansallista liitettä, joten kyseistä eurokoodia ei toistaiseksi saa 

käyttää käytännön suunnittelussa. Betonirakenteiden käytännön suunnittelu tulee siis 
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edelleen tehdä standardin SFS-EN 1992-1-1 + A1 + AC mukaan. Kaikki toisen sukupol-

ven eurokoodit otetaan Suomessa käyttöön samanaikaisesti. (Lastunen 2024) Käyttöön-

oton odotetaan tapahtuvan vuoden 2028 alkupuolella (Ympäristöministeriö 2025).  

Tässä työssä perehdytään kuitenkin osittain toisen sukupolven eurokoodien mukaiseen 

mitoitukseen. Esiteltävät toisen sukupolven eurokoodiin pohjautuvat laskentakaavat ei-

vät siis sovellu käytännön suunnitteluun ennen kansallisen liitteen julkaisemista. On li-

säksi huomattava, että esitetyt toisen sukupolven eurokoodeihin pohjautuvat suunnitte-

lumenetelmät saattavat muuttua kansallisen liitteen julkaisun yhteydessä. Osa laskenta-

kaavoista on säilynyt samanlaisena ensimmäisen ja toisen sukupolven eurokoodien vä-

lillä ja tällaiset kaavat soveltuvat käytännön suunnitteluun. Suurin osa laskentamenetel-

mistä on kuitenkin muuttunut ensimmäisen sukupolven eurokoodiin nähden. Tällaisia 

ovat esimerkiksi rajapinnanleikkauskestävyyden ja ankkurointipituuksien laskentamene-

telmät. Tarkempaa vertailua eurokoodien välillä ei työssä tarkastella. Toisen sukupolven 

eurokoodeja voidaan käyttää käytännön suunnittelussa asioihin, joihin ensimmäisen su-

kupolven eurokoodi ei ota kantaa. Silloinkin ne toimivat ainoastaan suuntaa antavina 

ohjeina, ja niiden käyttö on suunnittelijan omalla vastuulla. (Lastunen 2024) 

Eurokoodien mukainen suunnittelu perustuu osavarmuuskertoimien käyttöön ja rajatila-

mitoitukseen. Osavarmuuskertoimilla muunnetaan kuormia, jotta saadaan huomioitua 

kuorman mahdollinen epäedullinen poikkeaminen edustaviin arvoihin nähden. Rajatiloja 

ovat murtorajatila (ULS) ja käyttörajatila (SLS). Kuormat luokitellaan pysyviin, muuttuviin, 

onnettomuus- ja seismisiin kuormiin. Kuormia yhdistellään eri rajatiloissa osavarmuus-

kertoimien ja yhdistelykertoimien avulla. Näin laaditaan erilaisia kuormitusyhdistelmiä, 

joiden perusteella määritetään kuormien mitoitusarvot. Kuormien yhdistäminen tapahtuu 

standardin EN 1990 mukaisesti. Kuormien valinta perustuu standardiin EN 1991. Lisäksi 

osavarmuuskertoimilla muunnetaan materiaalien ja tuotteiden ominaisarvot mitoitusar-

voiksi, jotta voidaan huomioida materiaaliominaisuuksien mahdollinen epäedullinen 

poikkeama. Materiaalien ja tuotteiden osavarmuuskertoimet on ilmoitettu standardeissa 

EN 1992–EN 1999. (SFS-EN 1990:2023) Betonin normaalisti vallitsevassa ja tilapäi-

sessä mitoitustilanteessa osavarmuuskerroin 𝛾஼ on 1,5 ja betoniteräksen osavarmuus-

kerroin 𝛾ௌ on 1,15. (SFS-EN 1992-1-1:2023) 

4.2 Muunnettu poikkileikkaus 

Betonipalkin mantteloitu poikkileikkaus koostuu tyypillisesti kahdesta eri aikaan valetusta 

betonista sekä harjateräksistä. Kun poikkileikkaus koostuu eri materiaaleista, tulee huo-
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mioida erot materiaalien välisissä kimmomoduuleissa. Tämä voidaan tehdä kimmomo-

duulien suhteen 𝛼 avulla muuntamalla poikkileikkaus yhtä materiaali vastaavaksi. Kim-

momoduulien suhteen avulla lasketaan muunnetut poikkileikkaussuureet, kuten pinta-

ala, staattinen momentti ja jäyhyysmomentti. Tämän jälkeen poikkileikkausta voidaan 

käsitellä yhtenä materiaalina. 

𝛼 =
𝐸௝

𝐸௠
, (1) 

jossa  

𝐸௝ on poikkileikkauksessa olevan muun materiaalin kimmomoduuli, 

𝐸௠ on sen materiaalin kimmomoduuli, jota vastaavaksi materiaaliksi poikkileikkaus 

muunnetaan. (Suomen betoniyhdistys ry & Teräsrakenneyhdistys ry 2012, s. 18–19) 

Normaalin harjateräksen kimmomoduulin mitoitusarvo on 200 GPa (SFS-EN 1992-1-

1:2023, s. 74). Betonin kimmomoduuli riippuu betonin lujuusluokasta ja kasvaa lujuus-

luokan kasvaessa. Betonin kimmomoduuli lasketaan kaavalla 

𝐸௖௠ = 𝑘ா ⋅ 𝑓௖௠
ଵ/ଷ

, (2) 

jossa 

𝑘ா on kiviaines tyypin huomioiva kerroin. Kvartsipohjaisille kiviaineksille kertoimen 

arvo on 9 500.  

𝑓௖௠  on betonin lieriölujuuden keskiarvo. (SFS-EN 1992-1-1:2023, s. 68) 

Kertoimen 𝑘ா arvo riippuu eurokoodin kansallisestä liitteestä, joten sen arvo voi muuttua 

vielä toisen sukupolven eurokoodin kansallisen liitteen julkaisun yhteydessä (SFS-EN 

1992-1-1:2023, s. 68). Tästä syystä työn vertailulaskelmissa päädyttiin käyttämään vielä 

aikaisemman eurokoodin mukaista kimmomoduulin laskentakaavaa, jossa kimmomo-

duuli määritetään kaavan (3) avulla (SFS-EN 1992-1-1+A1+AC 2015, s. 30).  

𝐸௖௠ = 22(0,10𝑓௖௠)଴,ଷ. (3) 

Kaavan (2) ja (3) perusteella betonin kimmomoduuli kasvaa maltillisesti lujuusluokan 

kasvaessa. Mikäli manttelin ja vanhan betonin lujuusluokat ovat lähellä toisiaan, jää 

muuntokertoimen 𝛼 merkitys betonien osalta vähäiseksi. Yleisohjeena manttelin betonin 

suositellaan olevan vähintään 5 MPa alusbetonin lujuutta suurempi. Jos esimerkiksi 
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alusbetoni olisi lujuusluokaltaan C25/30 ja manttelin betoni C30/37, saadaan muunto-

kertoimen 𝛼 arvoksi 1,04. Harjateräksen osuus on huomattavasti merkittävämpi. Muun-

tokerroin olisi harjateräksen osalta 6,35. Edellä olevat esimerkit on laskettu kaavan (3) 

mukaisilla kimmokertoimien arvoilla.  

Betonin kimmomoduuli muuttuu ajan kuluessa viruman seurauksena. Tämän vuoksi be-

tonin kimmomoduulille ja poikkileikkauksen muuntokertoimelle tulee käyttää eri arvoja 

tarkastelutilanteesta riippuen. Mantteloitu poikkileikkaus koostuu eri aikoina valetuista 

betoneista, joiden viruman kehittyminen on eri vaiheissa. Vanhemmassa betonissa vi-

ruma on edennyt pidemmälle kuin uudemmassa betonissa, minkä seurauksena betonien 

kimmomoduulit voivat poiketa toisistaan huomattavasti enemmän kuin kaavan (3) perus-

teella laskettuna. Tämän seurauksena myös muuntokertoimen arvo voi kasvaa merkit-

tävästi. Viruma huomioidaan laskennassa modifioimalla betonin lyhytaikaista kimmomo-

duulia virumaluvulla seuraavasti: 

𝐸௖,௘௙௙ =
𝐸௖௠

1 + 𝜑(𝑡, 𝑡଴)
, (4) 

jossa 

𝜑(𝑡, 𝑡଴) on virumaluku (Suomen Betoniyhdistys r.y. 2008, s. 325). 

Kun viruma huomioidaan laskennassa, betonin kimmomoduulina käytetään viruman 

huomioivaa tehollista kimmomoduulia 𝐸௖,௘௙௙. Vastaavasti muuntokertoimena käytetään 

tehollista muuntokerrointa 𝛼௘௙௙, joka määritetään tehollisen kimmomoduulin perusteella. 

(Suomen Betoniyhdistys r.y. 2008, s. 325–326) 

4.3 Rajapinnan leikkausjännitys 

Tässä luvussa tarkastellaan rajapinnassa vaikuttavan leikkausjännityksen mitoitusarvon 

määrittämistä sekä vaaka- että pystypinnoilla. Palkin vanhan ja uuden betonin rajapin-

taan kohdistuu leikkausjännitystä, joka tulee siirtää ja vastaanottaa rajapinnan ylittävien 

leikkausliittimien avulla. Leikkausjännitystä syntyy muun muassa taivutuksen ja leikkauk-

sen vaikutuksesta sekä betonin muodonmuutoksista, kuten kutistumasta ja virumasta. 

Tässä työssä keskitytään ainoastaan taivutuksen ja leikkauksen aiheuttamiin rajapinnan 

leikkausjännityksiin. Betonirakenteen muodonmuutoksista johtuvien jännitysten määrit-

täminen on huomattavasti monimutkaisempi prosessi, eikä siihen tämän työn puitteissa 

perehdytä. Rajapinnan mitoituksessa on suositeltavaa tavoitella hieman suurempaa tur-

vamarginaalia betonin muodonmuutoksista aiheutuvien lisäjännitysten huomioimiseksi. 
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Lisäksi aiemmissa luvuissa on käsitelty keinoja, joilla betonin muodonmuutoksia voidaan 

minimoida muun muassa materiaalivalintojen ja jälkihoidon avulla. Toteutuksessa on tär-

keää noudattaa näitä ohjeita, jotta muodonmuutoksista aiheutuvat rajapinnan lisäjänni-

tykset voidaan minimoida.  

Monoliittisesti käyttäytyvässä suorakaidepoikkileikkauksessa leikkausvoimasta aiheu-

tuva leikkausjännitys jakautuu korkeussuunnassa paraabelin tavoin (Kuva 13). Leikkaus-

jännityksen suuruus riippuu etäisyydestä poikkileikkauksen pintakeskiöakseliin. Leik-

kausjännityksen maksimiarvo saavutetaan pintakeskiöakselilla, jossa poikkileikkauksen 

staattinen momentti saavuttaa maksimiarvonsa. Palkin poikkileikkauksessa leikkausjän-

nityksen laskentaan hyödynnetään tyypillisesti niin sanottua Jourawskin kaavaa: 

𝜏ாௗ௜ =
𝑉ாௗ ⋅ 𝑆

𝐼 ⋅ 𝑏௜
, (5) 

jossa  

𝑉ாௗ on rajapintaan nähden kohtisuoraan vaikuttava leikkausvoima, 

𝑆 on staattinen momentti rajapinnassa, 

𝐼 on koko poikkileikkauksen jäyhyysmomentti, 

𝑏௜ on rajapinnan leveys. (Salmi & Pajunen 2010, s. 194) 

 

Kuva 13. Leikkausvoimasta aiheutuvan leikkausjännityksen jakautuminen poikkileik-
kauksessa (Aalto n.d., s. 97). 

Jourawskin kaava olettaa, että leikkausjännitys jakautuu leveyssuunnassa tasaisesti ja 

on siten ainoastaan korkeussuunnasta riippuva. Kyseinen oletus on vain likimäärin voi-

massa. Kapeissa poikkileikkauksissa oletus pätee melko hyvin, mutta leveyden kasva-

essa oletuksen virheellisyys kasvaa. Lisäksi kaava noudattaa lujuusopin periaatetta hal-
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keilemattoman materiaalin käyttäytymisestä. Teräsbetonirakenteen suunnitteluun lu-

juusopin mukainen oletus halkeilemattoman materiaalin käyttäytymisestä soveltuu huo-

nosti. Betoni noudattaa Hooken lakia noin kolmasosaan ominaislujuudestaan. Tämän 

jälkeen mikrohalkeamien määrä kasvaa voimakkaasti ja jännityksen kasvaessa veny-

män epälineaarisuus kasvaa halkeamien avautumisen seurauksena. Mikäli voidaan var-

mistua, että betoni säilyy halkeilemattomana murtoon saakka, voidaan vaakasuuntaisen 

rajapinnan leikkausjännitys laskea kaavalla (5). Käytännössä tämä kuitenkin toteutuu 

vain harvoin. (Salmi & Pajunen 2010, s. 50, s. 194; Wight & MacGregor 2012, s. 871) 

SFS-EN 1992-1-1:2023 (2023, s. 130) ohjeistaa määrittämään vaakasuuntaisessa raja-

pinnassa vaikuttavan leikkausjännityksen mitoitusarvon kaavalla: 

𝜏ாௗ௜ =
𝛽new ⋅ 𝑉ாௗ

𝑧 ⋅ 𝑏௜
, (6) 

jossa  

𝛽new on uuden betonin poikkileikkauksen jännitysresultantin ja koko poikkileikkauksen 

jännitysresultantin suhde puristus- tai vetovyöhykkeellä. Molemmat jännitysresultantit tu-

lee laskea samassa poikkileikkauksen kohdassa. 

𝑧 on poikkileikkauksen sisäinen momenttivarsi.  

Kaavan (6) avulla leikkausjännitys voidaan määrittää myös haljenneelle poikkileikkauk-

selle. Kaavaa varten tulee ratkaista poikkileikkauksen neutraaliakselin sijainti ja jännitys-

jakauma. Jännitysjakaumasta määritetään veto- ja puristusresultanttien välinen etäisyys 

eli sisäinen momenttivarsi 𝑧 sekä puristus- ja vetovyöhykkeiden korkeudet. Mikäli puris-

tus- tai vetovyöhyke jakautuu pelkästään uudelle betonille, on 𝛽new = 1. Jos jännitys-

vyöhyke ulottuu rajapinnan ylitse, on 𝛽new < 1, koska uuden betonin jännitysresultantti 

jaetaan koko poikkileikkauksen jännitysresultantilla. Konservatiivisesti voitaisiin käyttää 

arvoa 𝛽new = 1. Kuvassa 14 on esitetty 𝛽new-kertoimen määrittäminen jännitysjakauman 

avulla.  
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Kuva 14. 𝛽-kertoimen määritys jännitysjakaumasta (Navrátíl & Zvolánek 2015, s. 
764). 

Sisäisen momenttivarren arvo valitaan usein taivutuskapasiteetin laskennasta tutulla yk-

sinkertaistuksella 𝑧 = 0,9𝑑, jossa 𝑑 on poikkileikkauksen tehollinen korkeus. Kyseinen 

yksinkertaistus kuitenkin yliarvioi todellisen momenttivarren suuruuden ja siten aliarvioi 

rajapinnassa vaikuttavan leikkausjännityksen. Tämä heikentää suunnittelun varmuutta. 

Leikkausjännityksen laskentaa varten momenttivarren tulisi kuvata poikkileikkauksen tai-

vutusjännitysten jakaumaa vallitsevalla kuormituksella. Tällöin tarkastelussa tulee ottaa 

huomioon murtorajatilamitoituksen ehdot, eli betonin vetolujuus oletetaan nollaksi ja be-

tonin sekä raudoitusten jännitykset johdetaan jännitys–venymäsuhteiden avulla. (Nav-

rátíl & Zvolánek 2015) Tarkastelussa tulee lisäksi huomioida poikkileikkauksessa mah-

dollisesti esiintyvien halkeamien vaikutus jännitysjakaumaan ja sisäiseen momenttivar-

teen. 

Molemmat edellä mainitut menetelmät soveltuvat ainoastaan vaakasuuntaisen leikkaus-

jännityksen määrittämiseen, joten menetelmiä voidaan hyödyntää vain ylä- tai alapuoli-

sille mantteleille. Rajapinnan leikkausjännitys voidaan määrittää myös manttelin pääte-

rästen normaalivoiman muutoksen perusteella. Tätä laskentamenetelmää voidaan so-

veltaa sekä vaaka- että pystysuuntaisille rajapinnoille. Manttelin pääteräksiin kohdistuu 

normaalivoimaa, jonka muutos aiheuttaa leikkausvuon manttelin ja alkuperäisen betonin 

välisessä rajapinnassa. Kun poikkileikkauksessa olevien raudoitteiden normaalivoimat 

määritetään eri kohdissa palkin jännevälin matkalla, päästään käsiksi rajapinnassa ole-

vaan leikkausvuohon. Leikkausjännitys terästen normaalivoiman muutoksen perusteella 

saadaan laskettua seuraavasti: 

𝜏ாௗ௜ =
∆𝑁ாௗ

∆𝑥 ⋅ 𝐴௜
, (7) 

 

jossa  

∆𝑁ாௗ  on pääterästen normaalivoiman muutos tarkastelupituudella ∆𝑥, 
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∆𝑥  on tarkasteltava pituus palkin jännevälin matkalla, 

 𝐴௜ on manttelin ja alkuperäisen palkin välisen rajapinnan pinta-ala tarkastelupituu-

della ∆𝑥. (Wight & MacGregor 2012, s. 872; Kytölä et al. 2021, s. 1–3) 

Tarkastelupituuden ∆𝑥 tulee olla riittävän lyhyt, jotta laskettu leikkausjännitys vastaa rea-

listisesti normaalivoiman muutosta. Tarkastelupituutta on suositeltavaa tihentää leik-

kausvoiman maksimiarvojen läheisyydessä, sillä niissä kohdissa normaalivoiman muu-

tos on suurimmillaan. Esimerkiksi tasaisesti kuormitetulla yksiaukkoisella palkilla tarkas-

telu voidaan toteuttaa jännevälin matkalla kohdissa 1/8, 1/4 ja 1/2. Mahdolliset pistekuor-

mat tulee tarkastellussa huomioida erikseen. (Wight & MacGregor 2012, s. 872; Kytölä 

et al. 2021, s. 1–3) Tarkastelupituutena voidaan hyödyntää myös myöhemmin luvussa 

4.5 esiteltävää askelmenetelmää. Siinä tarkastelupituutena käytetään maksimissaan 

mittaa 2d, jossa d on palkin tehollinen korkeus. 

Pääterästen vetovoima voidaan johtaa palkin taivutusmomentista jakamalla momentti 

sisäisellä momenttivarrella (Kaava (8)) (Wight & MacGregor 2012, s. 872): 

𝑁ாௗ.ଵ =
𝑀ாௗ.ଵ

𝑧
. (8) 

Sisäisen momenttivarren arvona voidaan tässä tapauksessa käyttää yksinkertaistusta 

𝑧 = 0,9𝑑. Tämä yksinkertaistus yliarvioi rajapinnassa olevan leikkausvoiman ja on siten 

mitoituksen kannalta varmemmalla puolella. Momentin muutos eri poikkileikkausten vä-

lillä voidaan ratkaista suoraan taivutusmomenttikaaviosta tai vaihtoehtoisesti leikkaus-

voimakaaviosta. Momentin muutos kahden pisteen välillä vastaa leikkausvoimakaavion 

alle jäävää pinta-alaa tarkastelupisteiden välillä.  

Rajapinnan leikkausjännitys voidaan ratkaista myös yksinkertaistetusti suoraan mantte-

lin pääterästen suunnittelukestävyyden avulla seuraavasti: 

𝜏ாௗ௜ =
∑ 𝐴௦௥ ∙ 𝑓௬ௗ

𝐴௜
, (9) 

 

jossa  

𝐴௦௥ on manttelin pääterästen pinta-ala, 

𝑓௬ௗ   on raudoituksen myötölujuuden mitoitusarvo, 
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𝐴௜ on manttelin ja alkuperäisen palkin välisen rajapinnan pinta-ala puolella jännevä-

lin pituudesta. (Vaz et al. 2014, s. 392)  

Kaava (9) antaa arvion leikkausjännityksestä, joka rajapinnassa voi maksimissaan kes-

kimäärin esiintyä puolella jännevälin matkasta. Kaava ei siten kuvaa todellista rajapin-

nassa vaikuttavaa leikkausjännitystä, vaan leikkausjännitystä, joka rajapintaan voi enim-

millään kehittyä. Menetelmä perustuu samaan periaatteeseen kuin kaavan (7) perus-

teella määritettävä leikkausjännitys, eli leikkausjännitys muodostuu pääterästen normaa-

livoiman muutoksesta. Kaava (9) on yksinkertaistus, jossa pääterästen normaalivoiman 

muutos korvataan pääterästen suunnittelukestävyydellä. Pääterästen suunnittelukestä-

vyys vastaa teoriassa suurinta mahdollista normaalivoiman muutosta, joka pääteräk-

sissä voi tapahtua. 

Kaavoihin (7) ja (9) perustuvat menetelmät soveltuvat siis rajapinnan leikkausjännityksen 

määrittämiseen sekä vaaka- että pystysuuntaisissa rajapinnoissa. Näin ollen kyseisiä 

menetelmiä voidaan hyödyntää myös sivuilta mantteloiduissa palkeissa. Menetelmiin liit-

tyy kuitenkin merkittävää epävarmuutta pystysuuntaisen rajapinnan pinta-alan määrittä-

misessä. 

Manttelissa pääteräkset sijoitetaan pääsääntöisesti vetojännityksen puolelle mahdolli-

simman kauas neutraaliakselista palkin vetokestävyyden maksimoimiseksi. Molemmat 

kaavat perustuvat periaatteeseen, että rajapinnan leikkausvuo syntyy pääterästen nor-

maalivoiman muutoksesta. Tämän seurauksena leikkausvuo on suurimmillaan pääteräs-

ten läheisyydessä ja pienenee etäisyyden kasvaessa niistä poispäin. Käytännössä tämä 

tarkoittaa, että leikkausvuo pienenee pystysuuntaista rajapintaa pitkin ylöspäin mentä-

essä.  

Kaavat eivät suoraan määrittele, kuinka laajalle alueelle leikkausvuon oletetaan jakautu-

van. Esimerkiksi korkeaa palkkia sivu- tai U-manttelilla vahvistettaessa pääteräkset si-

joitetaan kenttäalueella lähelle alapintaa, jolloin leikkausvuo on suurimmillaan palkin ala-

osassa. Leikkausvuo pienenee rajapintaa ylöspäin mentäessä ja jollakin korkeudella 

leikkausvuo pienenee niin paljon, ettei sillä ole enää merkittävää vaikutusta rajapintaan.  

Tästä syystä rajapinnan pinta-alan määrittämisessä ei voida automaattisesti käyttää 

koko pystypinnan korkeutta, vaan laskennassa on tapauskohtaisesti arvioitava, kuinka 

korkealle leikkausvuon otaksutaan jakaantuvan. Täyden korkeuden käyttäminen lasken-

nassa yliarvioi pinta-alan, jolle leikkausvuo jakaantuu, ja näin ollen laskenta tuottaa liian 

pienen leikkausjännityksen arvon. 
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Leikkausvuon korkeuden jakautumisen arviointi on tällä hetkellä hankalaa, eikä aihee-

seen ole vielä kehitetty luotettavaa ja yleispätevää menetelmää, vaan arviointi perustuu 

toistaiseksi suunnittelijan omaan harkintaan. Pystysuuntaisten rajapintojen leikkausvuon 

jakautuminen vaatisi siis jatkotutkimusta, jotta kyseisiä laskentamenetelmiä voitaisiin 

hyödyntää tarkemmin ja luotettavammin. Vaakasuuntaisten rajapintojen kohdalla vas-

taavaa ongelmaa ei esiinny, sillä tällöin rajapinnan pinta-ala voidaan määrittää suoraan 

rajapinnan leveyden ja tarkastelupituuden perusteella. 

4.4 Rajapinnan leikkauskestävyys 

Eurokoodin SFS-EN 1992-1-1:2023 kohdassa 8.2.6 esitetään menetelmä rajapinnan 

leikkauskestävyyden laskemiseksi. Kyseistä kohtaa voidaan soveltaa tilanteissa, joissa 

rakenteen staattinen tasapaino riippuu leikkausvoiman siirtymisestä rajapinnan yli. Tyy-

pillisesti tällainen tilanne on eri aikaan valettujen betonipintojen välillä. Menetelmää voi-

daan näin ollen hyödyntää manttelin rajapinnan leikkauskestävyyden laskennassa. Mi-

käli rajapinnan yli ei vaadita raudoitusta tai rajapinnan ylittävä raudoitus ankkuroituu te-

räksen täydelle mitoitusmyötölujuudelle, lasketaan leikkauskestävyys kaavalla 

𝜏ோௗ௜ = 𝑐௩ଵ
ඥ𝑓௖௞

𝛾஼
+ 𝜇௩𝜎௡ + 𝜌௜𝑓௬ௗ(𝜇௩ 𝑠𝑖𝑛 𝛼 + 𝑐𝑜𝑠 𝛼) ≤ 0,30𝑓௖ௗ + 𝜌௜𝑓௬ௗ 𝑐𝑜𝑠 𝛼, (10) 

jossa 

𝑓௖௞ on rajapinnassa olevien betonien pienin puristuslujuus, 

𝜎௡  on rajapintaan kohdistuva pienin mahdollinen puristusjännitys, joka aiheutuu ul-

koisesta normaalivoimasta ja vaikuttaa samaan aikaan leikkausvoiman kanssa. Ympä-

röivien rakenteiden aiheuttamat pysyvät kuormat voidaan ottaa huomioon. Kun 𝜎௡ on 

puristusjännitystä, sen arvo on maksimissaan 0,60𝑓௖ௗ. Mikäli 𝜎௡ on vetojännitystä, käy-

tetään tulolle 𝜇௩𝜎௡ arvoa nolla.   

𝑓௖ௗ on betonin puristuslujuuden mitoitusarvo, 

𝜌௜  = 𝐴௦௜/𝐴௜ eli raudoitussuhde. 

𝐴௦௜  on rajapinnan ylittävän raudoituksen poikkileikkausala, joka on ankkuroitu molem-

min puolin vähintään jännitykselle 𝜎௡ = 𝑓௬ௗ, sisältäen mahdollisen tavallisen leikkaus-

raudoituksen. Mahdolliset rajapinnan vetovoimat vastaanotetaan erillisellä lisäraudoituk-

sella. 
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𝐴௜  on rajapinnan pinta-ala, 

𝛼 on raudoituksen kulma suhteessa rajapintaan. Arvo on rajoitettu välille 35°–135°, 

lukuun ottamatta erittäin sileää pintaa, jolle arvo on 35°–90°. 

𝑐௩ଵ, 𝜇௩ ovat rajapinnan karheudesta riippuvia kertoimia. 

Muissa tapauksissa eli mikäli rajapinnan ylittävän raudoituksen myötäämisestä ei voida 

varmistua riittämättömän ankkuroitumisen takia, lasketaan rajapinnan leikkauskestävyys 

kaavalla 

𝜏ோௗ௜ = 𝑐௩ଶඨ
𝑓௖௞

𝛾஼
+ 𝜇௩𝜎௡ + 𝑘௩𝜌௜𝑓௬ௗ𝜇௩ + 𝑘ௗ௢௪௘௟𝜌௜ට𝑓௬ௗ  𝑓௖ௗ ≤ 0,25𝑓௖ௗ, (11) 

jossa 𝑐௩ଶ, 𝑘௩, 𝑘ௗ௢௪௘௟ ovat rajapinnan karheudesta riippuvia kertoimia.  

Kaavan (11) mukaisissa tapauksissa rajapinnan ylittävä raudoitus tulee ankkuroida vä-

hintään jännitykselle 0,5𝑓௬ௗ, ja ankkurointipituuden on oltava vähintään 8𝜙, mikäli suorat 

tangot ovat ainoa käytetty ankkurointimenetelmä. Mikäli ankkurointipituus on vähintään 

8𝜙 ja raudoituksen kulma 𝛼 = 90°, mutta ankkurointi on toteutettu pienemmälle jännityk-

selle kuin 0,5𝑓௬ௗ, saavat kertoimet 𝑐௩ଶ, 𝜇௩ , 𝑘௩ arvon nolla. Mikäli leikkausvoiman toiminta-

suuntaan nähden raudoituksen reunaetäisyys on alle 10𝜙, käytetään vaarnavaikutuksen 

arvona 𝑘ௗ௢௪௘௟ = 0. (SFS-EN 1992-1-1:2023, s. 130–133) 

Eurokoodissa pinnan karheudet jaetaan viiteen eri luokkaan: hyvin sileä, sileä, karhea, 

erittäin karhea ja vaarnattu. Hyvin sileä pinta vastaa pintaa, joka on valettu muovia, te-

rästä tai erikoiskäsiteltyä puumuottia vasten. Sileässä pinnassa pinnan karheus on alle 

3 mm, kuten esimerkiksi valupinta, joka on tärytyksen jälkeen jätetty jälkikäsittelemättä. 

Karheassa pinnassa pinnankarheus on 40 mm matkalla vähintään 3 mm, ja erittäin kar-

heassa pinnassa 40 mm matkalla vähintään 6 mm. Kyseiset karheudet saavutetaan esi-

merkiksi kiviaineksen paljastamisella. Vaarnatussa pinnassa pintaan tehdään oma leik-

kausvoimaa vastaanottava hammastus. Vaarnausta ei lähtökohtaisesti käytetä mantte-

loinnin rajapinnassa, joten se voidaan jättää tarkastelematta. Laskennassa oletetaan 

päällystettävän pinnan olevan puhdas sementtiliimasta, pölystä ja muista tartuntaa hei-

kentävistä hiukkasista. (SFS-EN 1992-1-1:2023, s. 130–131) Taulukossa 2 on esitetty 

rajapinnan karheudesta riippuvien kertoimien arvot. 
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Taulukko 2. Rajapinnan karheudesta riippuvat kertoimet (SFS-EN 1992-1-1:2023, s. 
131). 

 
Kaava 

(10) 

Kaavat (10) ja 

(11) 
Kaava (11) 

Rajapinnan karheus 𝒄𝒗𝟏 𝝁𝒗 𝒄𝒗𝟐 𝒌𝒗 𝒌𝒅𝒐𝒘𝒆𝒍 

Hyvin sileä 0,01 0,5 0 0 1,5 

Sileä 0,08 0,6 0 0,5 1,1 

Karhea 0,15 0,7 0,08 0,5 0,9 

Erittäin karhea 0,19 0,9 0,15 0,5 0,9 

Mikäli rajapinta altistuu ulkoisesta kuormasta johtuvalle kohtisuoralle vetojännitykselle, 

kertoimet 𝑐௩ଵ ja  𝑐௩ଶ saavat arvon nolla. Hyvin sileillä, sileillä ja karheilla pinnoilla tilan-

teissa, joissa rajapinnan liitos voi halkeilla merkittävästi, kerroin 𝑐௩ଵ saa arvon nolla. 

(SFS-EN 1992-1-1:2023, s. 131–133) 

Mantteloitavissa palkeissa käytetään harvoin jännitettyjä liittimiä eikä ympäröivien raken-

teiden aiheuttama pysyvä kuorma vaikuta yleensä rajapintaan. Tällöin rajapintaan koh-

distuvan jännityksen 𝜎௡ arvo on nolla. Raudoitus asennetaan tyypillisesti kohtisuoraan 

rajapintaan nähden, jolloin 𝛼 = 90°. Pinnan karheus riippuu käytetystä esikäsittelymene-

telmästä. Mantteloinnissa karheudet ovat tyypillisesti luokkaa sileä tai karhea.  

4.5 Rajapinnan tartuntojen mitoitus 

Rajapinnan välisellä leikkausliitoksella varmistetaan betonien välinen yhteistoiminta. 

Leikkausliitos voi perustua pelkästään materiaalien väliseen tartuntaan, mutta mantteloi-

tavissa rakenteissa leikkausliitoksen tulee lähtökohtaisesti aina olla mekaaninen, eli se 

toteutetaan erillisillä liittimillä. Osien välinen leikkausliitos voi olla joko täydellinen tai epä-

täydellinen. Täydellisessä leikkausliitoksessa rajapinnan kestävyyden lisäämisellä ei ole 

vaikutusta rakenteen kokonaiskestävyyteen. Epätäydellisessä leikkausliitoksessa liitok-

sen kestävyyden kasvattaminen sen sijaan parantaa rakenteen kokonaiskestävyyttä. 

(Suomen Betoniyhdistys ry & Teräsrakenneyhdistys ry 2012, s. 14) 

Käyttörajatilassa leikkausliitoksen tehtävänä on varmistaa, että rakenteessa säilyy mah-

dollisimman suuri taivutusjäykkyys. Murtorajatilassa leikkausliitos huolehtii siitä, että ai-

ottu maksimijännitys voi kehittyä poikkileikkauksen eniten kuormitetussa kohdassa. Täl-

löin murtuminen tapahtuu materiaalissa eikä leikkausliitoksen rajapinnassa. Jännemitan 

matkalla leikkausliitoksen kestävyyden kannalta kriittisimpiä kohtia ovat momentin nolla-
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kohdat sekä maksimimomenttien kohdat. Myös kohdat, joissa rakenteen jäykkyysomi-

naisuudet muuttuvat epäjatkuvasti, voivat olla leikkausliitoksen kannalta kriittisiä. (Suo-

men Betoniyhdistys ry & Teräsrakenneyhdistys ry 2012, s. 86)  

Yksi tapa mitoittaa tarvittava tartuntaraudoitus on käyttää standardin SFS-EN 1992-1-

1:2023 rajapinnan leikkauskestävyyden mitoituskaavoja (Kaavat (10) ja (11)). Mikäli ra-

japinnan raudoitussuhde 𝜌୧ on riittävä siten, että rajapinnan leikkauskestävyys ylittää ra-

japinnassa vaikuttavan leikkausjännityksen, eli 𝜏ோௗ௜ > 𝜏ாௗ௜, on rajapinnan ylittäviä tartun-

toja riittävästi. Kaavat (10) ja (11) voidaan ratkaista myös suoraan raudoitussuhteen 

osalta ja mitoittaa näin tarvittava tartuntaraudoitus. Standardissa ohjeistetaan mitoitta-

maan tartunnat niin sanotulla askelmenetelmällä. Rakenteessa vaikuttavaa leikkausjän-

nitystä 𝜏ாௗ௜ tarkastellaan askeleittain rakenteen jännevälin matkalla. Palkkirakenteissa 

askeleen enimmäispituus on 2d, jossa d on palkin tehollinen korkeus. Jokaisen askeleen 

tulee täyttää mitoitusehto 𝜏ோௗ௜ > 𝜏ாௗ௜. Kunkin askeleen kohdalla rajapinta raudoitetaan 

siten, että mitoitusehto täyttyy. Mitoitusehto tarkastellaan aina askeleen keskikohdassa. 

Kuvassa 15 on havainnollistettu mitoitusta askelmenetelmällä. Kuvassa oleva merkintä 

9 tarkoittaa rajapinnan leikkauskestävyyttä ilman rajapinnan raudoitusta ja merkintä 11 

rakenteen minileikkausraudoitusta, mikäli sellainen tarvitaan.   

 

Kuva 15. Rajapinnan leikkauskestävyyden mitoitus askelmenetelmän avulla (SFS-
EN 1992-1-1:2023, s. 132). 

Rajapinnan tartuntojen mitoituksessa voidaan vaihtoehtoisesti käyttää seuraavaa mene-

telmää: 

𝑛ௗ =
∑ 𝐴௦௥ ∙ 𝑓௬ௗ

𝑉௦ௗ.ோௗ
, (12) 

 

jossa 
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𝑛ௗ on tartuntojen määrä, joka vaaditaan puolelle jännevälin mitasta, 

𝑉௦ௗ.ோௗ on yhden tartunnan leikkauskestävyyden suunnitteluarvo. (Abdelrahman 2023, s. 

104–105) 

Kyseinen menetelmä perustuu samaan perusajatukseen kuin aikaisemmin luvussa 4.3 

käytetty kaava (9). Leikkausjännitys rajapintaan muodostuu siis manttelin pääterästen 

normaalivoiman muutoksesta. Tämä muutos voi enimmillään vastata manttelin pääte-

rästen yhteenlaskettua suunnittelukestävyyttä. Näin saadaan rajapintaan kohdistuva 

keskimääräinen maksimileikkausjännitys puolelle jännevälin pituudesta. 

Yksittäisen tartunnan leikkauskestävyyden laskentaan on olemassa useita eri menetel-

miä. Manttelin tapauksessa tartuntavaarnat ovat yleensä lyhyitä. Lyhyet vaarnat eivät 

kehitä kitkavaikutuksia eikä niiden varteen synny sellaisia vetojännityksiä, joilla olisi ra-

kenteen kestävyyden kannalta merkitystä. Lyhyen vaarnan leikkauskestävyyteen on ole-

massa oma laskentakaavansa, joka perustuu Rasmussenin ja Pruijsiersin vaarnakaa-

vaan. Manttelissa leikkausvoima vaikuttaa betonin rajapintaan, ja voidaan olettaa, ettei 

tartuntavaarnoihin kohdistu ulkoista vetojännitystä. Tällöin lyhyen vaarnan leikkauskes-

tävyyden kaava saadaan supistettua seuraavaan muotoon: 

𝑉௦ௗ,ோௗ =
1.3

𝛾௩
 𝜙ଶ  ට𝑓௖ௗ  𝑓௬ௗ <

𝐴௦𝑓௬ௗ

√3
, (13) 

 

jossa 

𝛾௩ on leikkausliitoksen osavarmuusluku 

𝑓௖ௗ on heikomman betonin mitoituspuristuslujuus 

𝐴௦ on yhden vaarnan poikkileikkauksen pinta-ala. (Suomen Betoniyhdistys ry 2008, 

s. 284) 

Vaarnatapin laskentakaavassa rajapinnan koheesion vaikutus jätetään kokonaan huo-

mioimatta, ja leikkausvoima siirretään ainoastaan rajapinnan leikkausvaarnojen avulla. 

Lyhyen vaarnatapin laskentakaava ei myöskään ota huomioon rajapinnan kitkan vaiku-

tusta, toisin kuin jotkin muut vaarnojen leikkauskestävyyden laskentakaavat. Lasken-

nassa leikkausjännityksen katsotaan välittyvän ainoastaan vaarnavaikutuksen kautta. 

Kun huomioidaan nämä seikat sekä se, että rajapintaan kohdistuvan leikkausjännityksen 

arviointi perustuu manttelin pääterästen kestävyyteen eikä suunnittelukuormien aiheut-

tamaan todelliseen leikkausjännitykseen, voidaan todeta menetelmän sisältävän hyvin 
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paljon varmuutta. Rajapintaan kohdistuvaa todellista leikkausjännitystä ja rajapinnan to-

dellista leikkauskestävyyttä on hyvin vaikea ennustaa, joten runsas varmuus tartuntojen 

mitoituksessa on perustelua. Toisaalta vaarnatapin laskentakaava ei rajoitu mitenkään 

betonin ominaisuuksiin, joten suurilla raudoitusmäärillä tulee varmistua, että betoni kes-

tää vaarnoista aiheutuvan kuormituksen. Menetelmä on kuitenkin helppo ja nopea käyt-

tää käytännön suunnittelussa, eikä tartuntojen määrällä ole kovin suuria kustannusvai-

kutuksia.  

4.6 Tartuntojen sijoittelu 

Tässä luvussa tarkastellaan rajapinnan tartuntojen sijoittelua. Tarkastelu kohdistuu sekä 

jännevälin pituussuuntaiseen että poikkileikkauksen paikalliseen sijoitteluun. Lisäksi pe-

rehdytään toisen sukupolven eurokoodin mukaisiin jälkiasennettavien harjaterästartun-

tojen sijoitusehtoihin.  

Tartuntojen jaon tuottaman leikkauskestävyyden tulisi vastata mahdollisimman hyvin 

leikkausjännityksen jakaumaa, sillä vaakasuuntaisen leikkauskestävyyden uudelleenja-

kautuminen on rajoitettua, eikä leikkausjännitys saisi missään kohdassa ylittää leikkaus-

kestävyyttä. Leikkausvoima on suurimmillaan tukien ja pistekuormien läheisyydessä, 

minkä vuoksi tartuntojen määrää tulisi lisätä näillä alueilla. Tätä oli havainnollistettu as-

kelmenetelmän kuvassa (Kuva 15), jossa tartuntojen määrä kasvoi tukia kohti mentä-

essä. Tartuntaraudoitukset ovat myös kuormitetuimpia tukien läheisyydessä. (Abdelrah-

man 2023, s. 103–105). 

Kun tartuntojen mitoitus tehdään askelmenetelmällä, leikkausvoiman maksimikohtien lä-

heisyydessä tarvittava tartuntojen tihentäminen tulee huomioitua automaattisesti. Sama 

koskee menetelmää, jossa mitoitus perustuu terästen normaalivoiman muutokseen 

(kaava (7)) – myös tällöin tartuntojen suurempi tarve kriittisillä alueilla sisältyy lasken-

taan. Molemmissa tapauksissa tarkastelu tehdään kerralla vain osalle jänneväliä, jolloin 

leikkausvoiman vaihtelu palkin pituussuunnassa otetaan automaattisesti huomioon. 

Jos tartuntojen mitoitus perustuu sen sijaan manttelin pääterästen kestävyyteen (Kaavat 

(9) & (12)), saadaan tuloksena keskimääräinen leikkausjännitys tai tarvittava tartuntojen 

määrä puolelle jännevälin pituudesta. Tällöin menetelmä ei suoraan huomioi tartuntojen 

tihentämistä jännevälin eri kohdissa. Tästä huolimatta tartuntojen jaon tulisi olla tiheämpi 

leikkausvoiman maksimiarvojen läheisyydessä. Suunnittelijan vastuulle jää tartuntojen 

jakovälin säätäminen oman harkinnan mukaan siten, että rajapinnan leikkauskestävyys 
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vastaa todellista leikkausjännityksen jakaumaa. Leikkausvoimakaavion avulla voidaan 

päätellä, missä kohtaa tartuntojen jakoa tulisi tihentää. 

Toisaalta Mahmoud et al. (2013) havaitsivat, että leikkausliittimien tihentäminen leik-

kausvyöhykkeillä lisäsi palkin sitkeyttä, mutta ei vaikuttanut sen lopulliseen kantokykyyn. 

Tutkimuksessa palkkien kokonaisliitinmäärä pidettiin samana. Toisessa palkissa liittimet 

jaettiin tasaisesti 200 mm välein, kun taas toisessa palkissa tukien läheisyydessä jako 

oli 130 mm ja jännevälin keskialueella 285 mm. Tutkimuksen pohjalta laadittu kuorman 

ja siirtymän välinen kuvaaja on näytetty kuvassa 16. Tutkimuksessa todettiin myös, että 

samalla leikkausliittimien suhteella pienemmät liittimet parantavat palkin sitkeyttä.  

 

Kuva 16. Palkkien käyttäytyminen eri leikkausliittimien jaolla (Mahmoud et al. 2013, 
Abdelrahman 2023, s. 105 mukaan). 

Vaakasuuntaisessa rajapinnassa leikkausvuon voidaan olettaa jakautuvan poikkileik-

kauksen sisällä rajapinnassa tasaisesti. Leikkausvuo jakaantuu siis rajapinnan levey-

delle. Täten tartunnat voidaan sijoittaa tasaisesti manttelin leveydelle esimerkiksi kah-

teen riviin. Pystysuuntaisten rajapintojen kanssa tartuntojen sijoittelu on monimutkaisem-

paa. Kuten aikaisemmin todettiin, ei pystysuuntaisen rajapinnan leikkausvuon jakautu-

misesta ole selkeää tietoa. Leikkausvuon todettiin kuitenkin olevan suurimmillaan pää-

terästen läheisyydessä. Tämän vuoksi rajapinnan tartunnat tulee sijoittaa pääterästen 

läheisyyteen, eli useimmiten palkin alaosan alueelle. 

Toisen sukupolven eurokoodi määrittää tietyt sijoitusehdot jälkiasennettaville harjateräk-

sille. Ankkuroitavien tankojen suojabetonipeite määräytyy raudoitteen halkaisijan, po-

rausmenetelmän ja porauksenohjaimen käytön perusteella. Vähimmäissuojabetonipeit-

teen arvo tulee täyttyä kaikkiin suuntiin. Mantteloinnissa tartuntarautojen halkaisija on 
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lähtökohtaisesti aina alle 25 mm, ja tartuntojen poraus toteutetaan tyypillisesti normaa-

lilla iskuporakoneella ilman porauksenohjainta. Tällöin raudoitteen minimi suojabetoni-

peitteen arvo saadaan laskettua kaavalla 

𝑐௠௜௡,௕ = 30𝑚𝑚 + 0,06𝑙௕ௗ,௣௜ ≥ 2𝜙, (14) 

jossa 

𝑙௕ௗ,௣௜ on kohdan 4.7.2 mukainen jälkiasennettavan raudoitteen mitoitusankkurointipi-

tuus. 

Jälkiasennettavien raudoitteiden välinen minimi vapaaväli 𝑐௦,pir saadaan laskettua kaa-

valla (15), ja jälkiasennettavien raudoitteiden minimietäisyys betonissa oleviin raudoittei-

siin 𝑐௦ kaavalla (16). 

𝑐௦,pir = 𝑚𝑎𝑥(4𝜙;  40𝑚𝑚) (15) 

𝑐௦ = 𝑚𝑎𝑥(2𝜙;  20𝑚𝑚) (16) 

Edellä esitetyt arvot suojabetonipeitteelle ja raudoitteiden välisille etäisyyksille pätevät, 

kun kiviaineksen maksimiraekoko on 25 mm. (SFS-EN 1992-1-1:2023, s. 190–191) 

Lähtökohtaisesti jälkiasennettavien raudoitteiden sijoittelussa tulee noudattaa ankku-

rointimassan ETA-dokumentissa (Eurooppalainen tekninen arviointi) ilmoitettuja arvoja. 

Ristiriitatilanteissa ETA-dokumentin ja eurokoodin laskentakaavojen välillä sijoittelu tulee 

toteuttaa ETA-dokumentin mukaisilla arvoilla. (SFS-EN 1992-1-1:2023, s. 190–191) 

Useimmiten ETA-dokumentissa ilmoitetut arvot poikkeavat eurokoodiin pohjautuvista ar-

voista. 

4.7 Tartuntojen ankkurointi 

Tässä alaluvussa käsitellään toisen sukupolven eurokoodin mukaisia ankkurointipituuk-

sia rajapinnan leikkausliittimien näkökulmasta. Toisen sukupolven eurokoodin on lisätty 

aikaisemmasta eurokoodista poiketen ohjeet jälkiasennettavien raudoitteiden ankkuroin-

tipituuksista ja sijoitusehdoista. Mantteloinnissa rajapinnan leikkausliittimet ankkuroi-

daan tyypillisesti vahvistettavaan alustaan jälkiasennuksena injektoimalla, minkä vuoksi 

jälkiasennettavien raudoitteiden ankkurointipituuden tarkastelu on tarpeen. Manttelissa 

uusi betonikerros on usein niin ohut, ettei suorien tankojen edellyttämää ankkurointipi-

tuutta voida toteuttaa. Tällöin raudoitteet taivutetaan manttelivalun sisään, mikä edellyt-

tää myös taivutettujen tankojen ankkurointipituuden tarkastelua. Sekä jälkiasennettavien 
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että taivutettujen raudoitteiden ankkurointipituudet perustuvat kuitenkin ankkurointipituu-

den perusarvoon eli suoran tangon ankkurointipituuteen, joten on tarpeen perehtyä ensin 

suoran tangon ankkurointipituuden määrittämiseen. 

4.7.1 Suoran tangon ankkurointipituus 

Suunnitteluankkurointipituus 𝑙௕ௗ on minimipituus, joka on toteutettava, jotta tankoon vai-

kuttavat voimat voidaan siirtää betoniin ilman tartunnan pettämistä tai betonin loh-

keamista. Lähtökohtaisesti ankkurointipituus suunnitellaan tangon täydelle mitoituslujuu-

delle. Suoran tangon ankkurointipituus saadaan laskettua kaavalla 

𝑙௕ௗ = 𝑘௟௕ 𝑘௖௣ 𝜙 ቀ
𝜎௦ௗ

435
ቁ

௡഑

൬
25

𝑓௖௞
൰

ଵ/ଶ

൬
𝜙

20
൰

ଵ/ଷ

൬
1,5𝜙

𝑐ௗ
൰

ଵ/ଶ

≥ 10𝜙, (17) 

jossa 

𝑘௟௕ on kerroin ankkurointipituuden mitoitusarvon laskemista varten. Kertoimen arvo 

on pysyvien ja muuttuvien kuormien tapauksessa 50 ja onnettomuusrajatilamitoituk-

sessa 35, ellei kansallinen liite toisin määritä.  

𝑘௖௣  on tartuntaolosuhteista riippuva kerroin. Hyvissä tartuntaolosuhteissa kertoimen 

arvo on 1 ja huonoissa tartuntaolosuhteissa 1,2. 

𝜎௦ௗ  on raudoituksen mitoituslujuus,  

𝑛ఙ on potenssi, jonka arvo on 3/2, ellei kansallinen liite toisin määritä.  

𝑐ௗ raudoitteen sijainnista riippuva kerroin. Sen arvo on minimi arvoista 

{0,5𝑐௦; 𝑐௫; 𝑐௬;  3,75𝜙}. Tässä 𝑐௦ on raudoitteiden välinen etäisyys ja 𝑐௫ sekä 𝑐௬ raudoit-

teiden reunaetäisyydet (Kuva 17). (SFS-EN 1992-1-1:2023, s. 182–185) 

 

Kuva 17. Ankkurointipituuden mitoittamista varten vaaditun betonipeitteen nimellis-
arvon määritys (SFS-EN 1992-1-1:2023, s. 183). 
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Tartuntaolosuhteet raudoitteelle ovat hyvät, kun tankojen kulma valussa on vaakatasoon 

nähden 45°–90°. Tartuntaolosuhteet ovat myös hyvät, kun tankojen kulma on alle 45° ja 

ne sijaitsevat enintään 300 mm muotin alapinnasta tai vähintään 300 mm valun vapaasta 

pinnasta. Muissa tapauksissa tartuntaolosuhteiden oletetaan olevan huonot. (SFS-EN 

1992-1-1:2023, s. 184–185) 

Eurokoodista SFS-EN 1992-1-1:2023 löytyy myös taulukko 11.1, jossa on esitetty arvoja 

suorien tankojen ankkurointipituuden 𝑙௕ௗ ja tangon halkaisijan 𝜙 väliselle suhteelle. Arvot 

on esitetty eri tankojen halkaisijoille ja betonin lujuuksille. Kertomalla taulukossa esitetty 

arvo tangon halkaisijalla saadaan suoran tangon ankkurointipituus kyseisessä betonilu-

juudessa. Taulukon arvot perustuvat suoran tangon ankkurointipituuden laskentakaa-

vaan (Kaava (17)). Taulukon avulla ankkurointipituuden perusarvo voidaan määrittää no-

peammin ja helpommin. Taulukon arvoja ei kuitenkaan voida soveltaa kaikissa tapauk-

sissa. Taulukon arvot ovat sovellettavissa vain pysyvien ja muuttuvien kuormien mitoi-

tuksessa tilanteissa, joissa käytettävän harjateräksen halkaisija on alle 32 mm, sen mi-

toituslujuus on 435 MPa ja ehto 𝑐ௗ ≥ 1,5𝜙 toteutuu. Lisäksi taulukon arvot on laadittu 

hyville tartuntaolosuhteille. Kertomalla taulukon arvot kertoimella 1,2 voidaan arvoja so-

veltaa huonoihin tartuntaolosuhteisiin. Mikäli edellä mainitut ehdot eivät täyty, tulee ank-

kurointipituus määrittää kaavalla (17). Kaavaa (17) suositellaan käytettävän mitoituk-

sessa myös, kun halutaan selville tarkempi ankkurointipituuden arvo. (SFS-EN 1992-1-

1:2023, s. 183–185) 

4.7.2 Jälkiasennettavan raudoitteen ankkurointipituus ja sijoi-
tusehdot 

Eurokoodi SFS-EN 1992-1-1:2023 antaa ohjeet riittävien tartuntapituuksien määrittä-

miseksi jälkiasennettavien, injektoitavien raudoitteiden ankkuroimiseksi. Ankkurointia 

koskevat ohjeet ovat sovellettavissa silloin, kun raudoitus täyttää Eurokoodin SFS-EN 

1992-1-1:2023 liitteen C.4 mukaiset vaatimukset ja injektointimassa liitteen C.8 vaati-

mukset. Liite C.4 määrittää vaatimukset käytettävälle harjateräkselle ja liite C.8 käytettä-

välle ankkurointimassalle. Yleisimmät harjateräkset ja ankkurointimassat täyttävät näi-

den liitteiden ehdot, joten useimmissa tapauksissa ankkurointimitoitus voidaan tehdä eu-

rokoodin mukaisesti. Eurokoodin ohjeistus olettaa, että asennus suoritetaan valmistajan 

ohjeiden mukaisesti pätevän henkilön toimesta ja asennuksen tarkastuksen varmistaa 

riittävän pätevä henkilö. (SFS-EN 1992-1-1:2023, s. 190–191) 

Jälkiasennettavien raudoitteiden mitoitusankkurointipituus lasketaan kaavalla 
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𝑙௕ௗ,௣௜ =
𝑙௕ௗ

𝑘௕,௣௜
≥ 10𝜙 ⋅ 𝛼௟௕, (18) 

jossa  

𝑙௕ௗ on ankkurointipituuden mitoitusarvo määritettynä kohdan 4.7.1 mukaisesti. Ky-

seistä arvoa määritettäessä tulee raudoitteen mitoituslujuus rajoittaa arvoon 435 MPa, 

ellei korkeampia arvoja ole testattu. Betonin lujuusluokka tulee mitoituksessa rajoittaa 

arvoon 50 MPa tai ETA-dokumentissa ilmoitettuun arvoon.  

𝑘௕,௣௜ on tartunnan tehokkuutta kuvaava kerroin. Kertoimen arvo riippuu ankkurointi-

massalta vaadittavasta vähimmäistartuntalujuudesta eri betonin lujuusluokissa. Arvo voi-

daan määrittää Eurokoodin SFS-EN 1992-1-1:2023 liitteessä C.8 olevan taulukon C.9 

perusteella. Kertoimen arvo ilmoitetaan usein myös ankkurointimassan ETA-dokumen-

tissa. Esimerkiksi Hiltin ankkurointimassoilla kertoimen arvo on usein 1. Alhaisemman 

tartuntalujuuden omaavilla ankkurointimassoilla kerrointa voidaan joutua pienentämään 

jopa arvoon 0,7. 

𝛼௟௕ on halkeamien vaikutuksen huomioiva kerroin. Kertoimelle voidaan käyttää ole-

tusarvona arvoa 1,5, ellei ETA-dokumentissa erikseen toisin määritetä. (SFS-EN 1992-

1-1:2023, s. 190–191) 

Kaava (18) jälkiasennettavien raudoitteiden mitoitusankkurointipituuden laskennalle on 

tarkoitettu vetorasitetuille raudoitteille. Kaavaa voidaan kuitenkin hyödyntää myös puris-

tetuille ja leikkausrasitetuille raudoitteille. (SFS-EN 1992-1-1:2023, s. 190–191) Rajapin-

nan leikkausrasitettujen tapitusten ankkuroinnin mitoituksessa tulee kuitenkin huomioida 

kaavojen (10) ja (11) mukaiset ehdot. Mikäli rajapinnan jälkiasennettavien tapitusten 

ankkurointipituus toteutetaan kaavasta (18) saadun arvon mukaisesti, raudoitus ankku-

roituu teräksen täydelle mitoitusmyötölujuudelle. Tällöin rajapinnan leikkauskestävyys 

voidaan laskea kaavalla (10). On kuitenkin huomioitava, että tapituksen tulee ankkuroi-

tua täydelle mitoitusmyötölujuudelle myös rajapinnan toisella puolella eli mantteliva-

lussa. Mikäli ankkurointia ei voida toteuttaa täydelle lujuudelle rajapinnan molemmin 

puolin, on ankkuroinnin mitoituksessa sovellettava kaavan (11) mukaisia ehtoja – eli ra-

japinnan ylittävä raudoitus tulee ankkuroida vähintään jännitykselle 0,5𝑓௬ௗ, ja ankkuroin-

tipituuden on oltava vähintään 8𝜙, mikäli suorat tangot ovat ainoa käytetty ankkurointi-

menetelmä. 
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Pääasiassa ankkurointipituuksille esitetään kuitenkin omat tuotekohtaiset arvot ankku-

rointimassojen ETA‑dokumentissa tai muissa teknisissä asiakirjoissa. Valmistajan ilmoit-

tamia jälkiasennettavien raudoitteiden ankkurointipituuksia tulee käyttää kaavan (18) 

avulla saatujen arvojen sijasta. Valmistajan vaatima ankkurointipituus on usein eurokoo-

din perusteella saatavaa arvoa merkittävästi pienempi.   

4.7.3 Taivutettujen tankojen ankkurointipituus 

Taivutetuille tangoille määritetään eurokoodissa oma ankkurointipituuden arvo. Tanko-

jen taivutuksessa tulee huomioida eurokoodin mukaiset minimitaivutussäteet. Kun tar-

tunta toteutetaan taivutettuna koukkuna, voidaan kohdan 4.7.1 avulla laskettua ankku-

rointipituuden arvoa vähentää arvolla 15𝜙. Ankkurointipituuden tulee silti olla vähintään 

10𝜙. U-hakoja käytettäessä ankkurointipituutta voidaan vähentää arvolla 20𝜙 ankkuroin-

tipituuden perusarvosta. Tässäkin tapauksessa ankkurointipituuden tulee olla vähintään 

10𝜙. Ankkurointipituuden laskenta taivutetuille tangoille tapahtuu muuten vastaavalla ta-

valla kuin kohdassa 4.7.1, mutta arvona 𝑐ௗ käytetään pienintä arvoista 

{0.5𝑐௦; 𝑐௫; 𝑐௬; 𝑐௬௕} (Ks. Kuva 18). (SFS-EN 1992-1-1:2023, s. 187–188)  

 

Kuva 18. Ankkurointipituuden mitoittamista varten vaaditun betonipeitteen nimellisar-
von määritys taivutetuille raudoille (SFS-EN 1992-1-1:2023, s. 187). 

Taivutettuja raudoitteita käytettäessä rajapinnan leikkausliittiminä tulisi taivutuksen olla 

suunnattu vaikuttavan leikkausjännityksen suuntaisesti (Hilti 2024).  

4.8 Taivutuskestävyys 

Taivutuskestävyyttä mantteloidulle poikkileikkaukselle ei voida laskea suoraan betoni-

palkin normaalien laskentakaavojen mukaisesti, koska niissä ei huomioida muun mu-

assa erilaisia materiaaliominaisuuksia tai useampia raudoitteiden tehollisia korkeuksia. 

Mantteloidun palkin taivutuskestävyyden laskennassa tehdään normaalit perusoletuk-

set, kuten toiminta Euler-Bernoullin palkkiteorian mukaisesti. Murtorajatilassa betonin 
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vetorasitukset jätetään huomioimatta ja puristusvyöhykkeen jännitysjakautuma korva-

taan suorakaiteen muotoisella jännitysjakautumalla. Lisäksi esiteltävissä laskentamene-

telmissä on tehty oletus rajapinnan täydellisestä leikkausliitoksesta, jolloin rajapinnan liu-

kuma on merkityksetön ja rakenne käyttäytyy monoliittisesti eli murtuminen ei tapahdu 

rajapinnassa vaan materiaalissa.  

Taivutuskestävyyden määrittämistä varten tulee selvittää palkin puristuspinnan korkeus 

murtohetkellä. Se voidaan määrittää poikkileikkauksen sisäisten voimien tasapainoeh-

don avulla. Poikkileikkauksen puristusvoimien tulee olla yhtä suuria kuin terästen veto-

voimien. Betonin puristusresultantti saadaan laskettua seuraavasti: 

𝑁௖ = 𝜂𝑓௖ௗ𝑏𝜆𝑥, (19) 

jossa  

𝜂 & 𝜆  on puristusvyöhykkeen määrittelyn parametrit. 𝜂 = 1 ja 𝜆 = 0,8, kun 𝑓௖௞ ≤ 50𝑀𝑃𝑎. 

𝑏 on poikkileikkauksen leveys, 

𝑥 on puristuspinnan korkeus. (Suomen Betoniyhdistys ry 2008, s. 196–204) 

Vastaavasti raudoituksen vetoresultantti saadaan määritettyä seuraavasti: 

𝑁௦ = 𝐴௦𝑓௬ௗ . (20) 

Mantteloitu poikkileikkaus koostuu useammista eri raudoituksista ja mahdollisesti myös 

puristuspuolella eri betoneista. Tällöin tarkasteltavia voimia on useita, ja niiden tasapai-

non avulla ratkaistaan puristuspinnan korkeus 𝑥. Puristuspinnan korkeuden avulla mää-

ritetään terästen venymät. Terästen venymä ratkaistaan yhdenmuotoisten kolmioiden ja 

betonin murtopuristuman avulla seuraavasti.  

𝜀௦ =
𝑑 − 𝑥

𝑥
⋅ 𝜀௖௨ , (21) 

jossa  

𝑑 on tarkasteltavan raudoituksen tehollinen korkeus, 

𝜀௖௨ on betonin murtopuristuma. Murtopuristuma on rajoitettu arvoon 3,5 ‰, kun 𝑓௖௞ ≤

50𝑀𝑃𝑎. (SFS-EN 1992-1-1+A1+AC 2015, s. 30).  
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Terästen venymästä saadaan selville murtohetkellä teräksissä vaikuttava jännitys. Te-

räksen myötövenymä 𝜀௬ௗ saadaan jakamalla teräksen mitoituslujuus 𝑓௬ௗ sen kimmomo-

duulilla 𝐸௦. Tyypillisesti terästen myötövenymä on luokkaa 2 ‰. Betoniterästen murtove-

nymä 𝜀௨ௗ rajoitetaan arvoon 10 ‰. Myötäämisen jälkeen teräksissä oleva jännitys vas-

taa myötölujuuden arvoa 𝑓௬ௗ aina murtovenymään asti. Teräksissä oleva mitoitusjännitys 

määritetään eri tapauksissa seuraavasti (Suomen Betoniyhdistys ry 2008, s. 60–61): 

𝜎௦ௗ = ቐ

0,9 ∙ 𝜀௦𝐸௦, 𝑘𝑢𝑛൫𝜀௦ < 𝜀௬ௗ൯

𝑓௬ௗ , 𝑘𝑢𝑛൫𝜀௬ௗ < 𝜀௦ < 𝜀௨ௗ൯

0, 𝑘𝑢𝑛(𝜀௨ௗ < 𝜀௦)

 (22) 

Terästen venymän perusteella voidaan päätellä rakenteen murtumistapa. Mikäli teräkset 

eivät saavuta myötövenymää puristuspinnan korkeudella 𝑥,  rakenne on yliraudoitettu, 

ja murtuminen tapahtuu hauraasti betonin murtuessa ennen terästen myötäämistä. Mi-

käli teräkset saavuttavat myötövenymän, mutta eivät murtovenymää, murtuminen tapah-

tuu sitkeästi betonin murtuessa. Ennen murtumista teräkset kuitenkin myötäävät ja va-

roittavat rakenteen murtumisesta. Tähän murtumistapaan tulisi pyrkiä mitoituksessa. Mi-

käli teräkset saavuttavat murtovenymän, tapahtuu murtuminen myös sitkeästi ja rakenne 

varoittaa murtumisesta, kunhan rakenteessa on halkeilumomenttia vastaava minimi-

raudoitus. Itse murtuminen tapahtuu betoniterästen katketessa. 

Manttelin terästen venymiä tarkastellessa tulee huomioida rakenteessa vahvistamishet-

kellä oleva venymä. Passiivisessa vahvistamisessa rakenteessa on jo valmiiksi jokin al-

kuvenymä 𝜀௕௜. Tämä venymä tulee määrittää ja vähentää kaavan (21) perusteella laske-

tusta manttelin terästen venymästä. Alkuvenymä saadaan määritettyä selvittämällä ma-

teriaalin jännitys luvun 4.10.2 mukaisesti ja jakamalla saatu jännitys materiaalin kimmo-

kertoimella. Aktiivisessa vahvistamisessa venymä riippuu tuennan määrästä. Jos kuor-

man poisto ja tuenta toteutetaan siten, ettei rakenteessa ole vahvistamishetkellä veny-

mää, voidaan manttelin terästen venymä ratkaista suoraan kaavan (21) avulla ilman al-

kuvenymän huomioimista. 

Alkuvenymällä otetaan huomioon rakenteen kuormitustaso vahvistamishetkellä. Raken-

teelta edellytetään riittävää muodonmuutoskykyä, jotta se pystyy aktivoimaan manttelin 

terästen myötölujuuden. Mikäli rakennetta on kuormitettu merkittävästi jo ennen vahvis-

tamista, alkuperäisten terästen venymä on suuri. Tällöin manttelin terästen kokonaisve-

nymästä vähennettävä alkuvenymä voi johtaa siihen, että manttelin terästen venymä jää 

alle myötövenymän 𝜀௬ௗ. Tämän seurauksena manttelin terästen myötölujuutta ei saavu-
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teta, eikä niiden kapasiteettia saada hyödynnettyä täysimääräisesti. Tällaisessa tapauk-

sessa laskennassa tulee käyttää manttelin terästen venymää vastaavaa jännitystä myö-

tölujuuden sijasta.  

Toisaalta tilanne voi olla myös päinvastainen. Vaikka manttelin teräkset saavuttaisivat 

myötölujuutensa, voi alkuperäisten terästen venymä jäädä alle myötövenymän. Tällöin 

murtohetkellä ainoastaan manttelin teräkset saavuttavat myötölujuuden, ja alkuperäisten 

terästen jännityksenä tulee laskennassa käyttää niiden venymää vastaavaa jännitystä.  

Näin voi tapahtua erityisesti silloin, kun rakenteen alkuvenymä on pieni ja manttelin te-

rästen tehollinen korkeus on selvästi suurempi kuin alkuperäisten terästen.  

Mikäli kaikki poikkileikkauksen teräkset saavuttavat myötölujuuden, eli niiden venymä on 

välillä 𝜀௬ௗ − 𝜀௨ௗ, voidaan puristuspinnan korkeus ratkaista suoraan voimien tasapainoyh-

tälöstä käyttämällä terästen jännityksenä niiden myötölujuutta 𝑓௬ௗ. Tällöin myös lopulli-

sen taivutuskestävyyden laskennassa käytetään terästen jännityksenä niiden myötölu-

juutta. Jos venymätarkastelu kuitenkin osoittaa, että terästen jännitys poikkeaa myötölu-

juudesta, puristuspinnan korkeutta ei voida ratkaista suoraan terästen myötölujuuden 

arvolla, vaan korkeus on määritettävä iteratiivisesti. Iteratiivisessa menettelyssä puris-

tuspinnan korkeudelle annetaan jokin alkuarvaus, jonka perusteella lasketaan terästen 

venymät ja niitä vastaavat jännitykset. Näitä jännityksiä käytetään myötölujuuden sijasta 

poikkileikkauksen voimasuureiden ja momenttikapasiteetin määrittämisessä. Puristus-

pinnan korkeutta muutetaan niin kauan, kunnes poikkileikkauksen voimat ovat tasapai-

nossa. Kuvassa 19 on esitetty kaavio taivutuskestävyyden laskemiseksi iteroimalla.  

 

Kuva 19. Kaavio taivutuskestävyyden määrittämiseksi. 

Rakenteessa oleva alkukuormitus huomioidaan terästen venymissä, jotta saadaan sel-

ville, myötäävätkö poikkileikkauksen teräkset murtohetkellä. Periaatteessa alkukuormi-

tuksen vaikutus tulisi passiivisessa vahvistamisessa huomioida myös puristuspuolen be-

tonissa, jos manttelissa lisätään uutta betonia myös puristuspuolelle. Betoni murtuu, kun 
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sen puristusvenymä saavuttaa murtopuristuman 𝜀௖௨. Manttelointihetkellä alkuperäisessä 

betonissa on jo olemassa oleva venymätila rakenteen alkukuormituksen seurauksena, 

kun taas manttelin betonissa tätä alkuvenymää ei ole. Tästä syystä eri betoniosat eivät 

tarkasti ottaen saavuta murtopuristumaa samanaikaisesti. Murtorajatilamitoitus perustuu 

kuitenkin plastisuusteoriaan, jossa poikkileikkauksen venymät ovat hyvin suuria. Alku-

kuormituksen aiheuttama lineaarisen analyysin mukainen alkuvenymä on tyypillisesti hy-

vin pieni verrattuna murtorajatilassa esiintyviin venymiin, minkä vuoksi sen vaikutus poik-

kileikkauksen lopulliseen kapasiteettiin jää vähäiseksi. Tästä syystä käytännön mitoituk-

sessa voidaan tehdä yksinkertaistus, jossa betonin alkuvenymä jätetään huomioimatta. 

Näin ollen mantteloidun poikkileikkauksen murtorajatilalaskenta voidaan suorittaa nor-

maalin komposiittipoikkileikkauksen laskentamenetelmillä ilman erillistä alkuvenymän 

huomiointia betonissa edellyttäen, että liittovaikutus betoniosien välillä on riittävä. Suun-

nittelijan on kuitenkin hyvä tiedostaa tämän yksinkertaistuksen olemassaolo ja arvioida 

sen soveltuvuus tapauskohtaisesti. 

Lopullinen taivutuskestävyys saadaan laatimalla momenttitasapainoyhtälö valitun tar-

kastelupisteen suhteen. Tarkastelupiste voidaan valita vapaasti poikkileikkauksen si-

sältä. Usein momenttiyhtälö laaditaan betonin puristusresultanttien painopisteen suh-

teen. Tällöin momenttiyhtälössä terästen vetoresultantit kerrotaan niiden etäisyydellä be-

tonin puristusresultanttien painopisteestä. Tarkempia tapauskohtaisia kaavoja moment-

tiyhtälöistä on esitelty luvussa 5.2.  

4.9 Leikkauskestävyys 

Mantteloinnin avulla voidaan parantaa betonipalkin leikkauskestävyyttä. Leikkauskestä-

vyyttä voidaan kasvattaa tehokkaimmin mantteliin asennettavalla leikkausraudoituksella. 

Lisäksi poikkileikkauksen koon kasvattaminen lisää betonin puristuskapasiteettia, mikä 

osaltaan parantaa leikkauskestävyyttä. 

Tavanomaisessa betonipalkissa leikkausraudoitus toteutetaan yleensä umpihaoilla tai 

U-muotoisilla haoilla, jotka asennetaan vertikaalisesti siten, että ne ulottuvat palkin ylä-

reunasta alareunaan. Leikkausraudoituksen tarve on suurimmillaan palkin keskiosassa 

(Kuva 13), joten raudoitusta tulisi sijoittaa erityisesti sinne ja ankkuroida raudoitus palkin 

ylä- ja alaosaan. Ala- tai yläpuolisessa manttelissa leikkausrautoja voidaan asentaa vain 

rajalliselle osalle palkin korkeutta. Tämän vuoksi näillä manttelin muodoilla ei voida lisätä 

leikkausraudoituksen määrää, vaan leikkauskestävyyden kasvu perustuu ainoastaan 

kasvaneeseen poikkileikkaukseen. 
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Sivu- tai U-mantteloinnilla puolestaan pystytään asentamaan leikkausrautoja, jotka ulot-

tuvat koko palkin korkeudelle, jolloin niitä voidaan hyödyntää palkin leikkausraudoituk-

sena. Jotta rautojen leikkauskapasiteetti saadaan hyödynnettyä, tulee ne ankkuroida riit-

tävästi palkin ylä- ja alaosiin. Kuvassa 10 oli näytetty erilaisia vaihtoehtoja leikkaus-

raudoituksen ankkurointiin U-manttelissa. Sivumantteloinnissa leikkausraudat voidaan 

liittää palkin yläosaan vastaavasti kuin U-manttelissa, mutta lisäksi ankkurointi on toteu-

tettava palkin alaosaan. Tämä voidaan toteuttaa esimerkiksi injektoimalla. (Abdelrahman 

2023, s. 88; Newman 2021, s. 175–176) Leikkausrautoja voidaan myös hitsata rajapin-

nan leikkausliittimiin, mikäli niiden ankkurointikapasiteetti on riittävä. Mikäli manttelin leik-

kausrautoja ei saada ankkuroiduksi teräksen täydelle myötölujuudelle, tulee mitoituk-

sessa käytettävää terästen lujuutta pienentää ankkurointikapasiteettia vastaavaksi. 

Mantteloidun poikkileikkauksen leikkauskestävyyden määrittämisessä voidaan soveltaa 

eurokoodin mukaisia mitoituskaavoja. Eurokoodin mukainen leikkausmitoitus perustuu 

ristikkomenetelmään, jossa palkin sisälle oletetaan muodostuvan ristikkomalli. Ristikko 

koostuu betonin puristussauvoista ja raudoituksen vetosauvoista. Palkin pääraudoitus 

toimii paarteen vetosauvana ja leikkausraudoitus uuman vetosauvoina. Puristuspaar-

teena toimii betonin puristusvyöhyke, ja uuman puristussauvoina toimivat betonin vinot 

puristussauvat. Mitoitusehdot määräytyvät leikkausraudoituksen myötöehdon tai betonin 

vinon puristussauvan murtorajan perusteella. (Suomen Betoniyhdistys ry 2013, s. 134–

135; SFS-EN 1992-1-1:2023, s. 121) Kuvassa 20 on näytetty ristikkomenetelmän peri-

aate rakenteen leikkauskestävyyden tarkastelussa. 

 

Kuva 20. Ristikkomenetelmän periaate: 1. Puristuspaarre 2. Leikkausraudoitus 3. 
Vetopaarre 4. Puristussauvat. (SFS-EN 1992-1-1:2023, s. 121) 

Leikkausraudoitetun rakenteen leikkausmitoitus ei ole muuttunut merkittävästi toisen su-

kupolven eurokoodissa aikaisempaan eurokoodiin verrattuna. Joitain eroavaisuuksia eu-

rokoodien välillä kuitenkin on, jotka voivat toki muuttua vielä kansallisen liitteen julkaisun 

yhteydessä. Alla esitettävät leikkausmitoituksen kaavat ja arvot perustuvat toisen suku-

polven mukaiseen eurokoodiin SFS-EN 1992-1-1:2023 (s. 114, s. 121–122). Esiteltävät 
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menetelmät soveltuvat ainoastaan leikkausraudoitetun rakenteen leikkausmitoitukseen, 

eikä leikkausraudoittamattomien rakenteiden leikkausmitoitusta tarkastella tämän työn 

puitteissa.  

Kun leikkausraudoitus on kohtisuorassa rakenteen pituussuuntaan nähden, leikkaus-

raudoituksen myötöön perustuva leikkauskestävyys saadaan laskettua seuraavasti: 

𝜏ோௗ,௦௬ = 𝜌௪ ⋅ 𝑓௬௪ௗ ⋅ 𝑐𝑜𝑡 𝜃, (23) 

jossa 

𝜌௪ on leikkausraudoitussuhde, 

𝑓௬௪ௗ on leikkausraudoituksen myötölujuus, 

𝑐𝑜𝑡 𝜃 on puristusdiagonaalin kaltevuuskulma.  

Leikkausraudoitussuhde 𝜌௪ määritellään seuraavalla kaavalla: 

𝜌௪ =
𝐴௦௪

𝑏௪ ⋅ 𝑠
, (24) 

jossa 

𝐴௦௪ on leikkausraudoituksen poikkileikkausala, 

𝑏௪ on uuman pienin leveys puristusvyöhykkeen alareunan ja pääraudoituksen välillä, 

𝑠 on leikkaushakojen jakoväli.  

Kun rakenteessa ei esiinny geometrisia epäjatkuvuuksia, poikkileikkauksen keskimää-

räinen leikkausjännitys on seuraava: 

𝜏ாௗ =
𝑉ாௗ

𝑏௪ ⋅ 𝑧
, (25) 

jossa 

𝑉ாௗ on mitoitusleikkausvoima tarkasteltavassa poikkileikkauksessa, 

𝑧 on sisäinen momenttivarsi. Leikkausmitoituksessa käytetään yksinkertaistusta 

𝑧 = 0,9𝑑.  

Kun yhdistetään kaavat (23)–(25), saadaan leikkausraudoituksen antaman leikkauskes-

tävyyden kaava ensimmäisen sukupolven eurokoodista tuttuun muotoon:  
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𝑉ோௗ,௦ =
𝐴௦௪

𝑠
⋅ 𝑧 ⋅ 𝑓௬௪ௗ ⋅ 𝑐𝑜𝑡 𝜃. (26) 

Puristusdiagonaalin kaltevuuskulman arvo vaikuttaa leikkausmitoituksen lisäksi ankku-

rointimitoitukseen. Pienemmillä kaltevuuskulman arvoilla leikkausraudoitusmäärä piene-

nee, mutta pääterästen ankkuroitava voima kasvaa. Kaltevuuskulman tulee olla välillä 

1 ≤ 𝑐𝑜𝑡 𝜃 ≤ 𝑐𝑜𝑡 𝜃௠௜௡. Ilman aksiaalivoimaa oleville tavallisille raudoitetuille rakenteille on 

arvo 𝑐𝑜𝑡 𝜃௠௜௡ = 2,5. Asteina ilmaistuna kaltevuuskulman tulee olla tällöin välillä 21,8°–

45°. Leikkausmitoituksessa suunnittelija voi valita kulman vapaasti kyseiseltä väliltä. 

Leikkauskestävyyden laskennassa kulma tulee ratkaista olemassa olevan raudoituksen 

mukaan. (Suomen Betoniyhdistys ry 2013, s. 136; SFS-EN 1992-1-1:2023, s. 121) 

Laskennassa tulee tarkastaa myös puristuskentän jännitysehto kaikissa poikkileikkauk-

sissa. Ehto puristusjännitykselle on seuraavanlainen: 

𝜎௖ௗ = 𝜏ாௗ(𝑐𝑜𝑡 𝜃 + 𝑡𝑎𝑛 𝜃) ≤ 𝜈 ⋅ 𝑓௖ௗ , (27) 

jossa 

𝜈 on lujuuden pienennyskerroin. Kun puristusdiagonaalin kulma on välillä 21,8°–

45°, pienennyskertoimen arvo on 0,5.  

Kun puristuskentän jännityksen kaava lausutaan kaavan (25) avulla, saadaan uuman 

puristusmurtokestävyyden kaava ensimmäisen sukupolven eurokoodin mukaiseen muo-

toon: 

𝑉ோௗ,௖ =
𝑣 ⋅ 𝑓௖ௗ ⋅ 𝑏௪ ⋅ 𝑧

𝑐𝑜𝑡 𝜃 + 𝑡𝑎𝑛 𝜃
. (28) 

Tapauksessa, jossa leikkausraudoitus myötää samanaikaisesti puristuskentän murtu-

essa, saadaan leikkausjännityskestävyys määritettyä seuraavasti: 

𝜏ோௗ = 𝜌௪ ⋅ 𝑓௬௪ௗ ⋅ 𝑐𝑜𝑡 𝜃 ≤
𝜈 ⋅ 𝑓௖ௗ

2
, (29) 

jolloin kulma 𝑐𝑜𝑡 𝜃 ratkaistaan seuraavasti: 

𝑐𝑜𝑡 𝜃௠௜௡ ≥ 𝑐𝑜𝑡 𝜃 = ඨ
𝜈 ⋅ 𝑓௖ௗ

𝜌௪ ⋅ 𝑓௬௪ௗ
− 1 ≥ 1. (30) 

Mantteloidun poikkileikkauksen kannalta kaavojen käytön haasteena ovat erilaiset ma-

teriaaliominaisuudet ja leikkausraudoitukset poikkileikkauksessa. Alkuperäisen betonin 
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ja manttelin betonin lujuudet poikkeavat usein toisistaan. Myös leikkausraudoituksen 

osalta myötölujuudet voivat poiketa toisistaan, sillä raudoitus voi olla eri lujuusluokasta 

tai manttelin raudoituksen lujuutta joudutaan alentamaan puutteellisen ankkuroitumisen 

vuoksi. Lisäksi alkuperäisen rakenteen leikkausraudoitus ja manttelin leikkausraudoitus 

on hyvin todennäköisesti toteutettu eri jaolla. 

Leikkausraudoituksen antama leikkauskestävyys voidaan määrittää erikseen kaavan 

(26) avulla sekä alkuperäiselle leikkausraudoitukselle että manttelin leikkausraudoituk-

selle. Näiden summana saadaan koko mantteloidun poikkileikkauksen leikkausraudoi-

tuksen muodostama leikkauskestävyys. Betonin puristuskestävyys voidaan puolestaan 

laskea kaavan (28) mukaisesti mantteloidulle poikkileikkaukselle käyttämällä betonin pu-

ristuslujuutena heikoimman betonin mukaista lujuutta ja geometriasuureina mantteloidun 

poikkileikkauksen arvoja. Puristusdiagonaalin kulma 𝜃 saadaan ratkaistua asettamalla 

leikkausraudoituksen kestävyys yhtä suureksi kuin betonin puristusmurtokestävyys ja 

ratkaisemalla kulma tätä vastaavasta yhtälöstä (Kaava (31)). 

𝑉ோௗ,௖ = 𝑉ோௗ,௦,௕ + 𝑉ோௗ,௦,௝ , (31) 

jossa 

𝑉ோௗ,௦,௕ on alkuperäisen palkin leikkausraudoituksen leikkauskestävyys, 

𝑉ோௗ,௦,௝ on manttelin leikkausraudoituksen leikkauskestävyys. 

Lopullinen mantteloidun palkin leikkauskestävyyden arvo on minimi betonin tarjoamasta 

leikkauskestävyydestä tai leikkausraudoituksen tarjoamasta leikkauskestävyydestä: 

𝑉ோௗ = 𝑚𝑖𝑛 ൜
𝑉ோௗ,௦,௕ + 𝑉ோௗ,௦,௝

𝑉ோௗ,௖
 (32) 

Leikkauskestävyyden laskennassa sovelletaan samaa periaatetta kuin taivutuskestävyy-

den määrittämisessä. Tarkasti tarkasteltuna mitoituksessa tulisi huomioida alkuperäi-

sessä poikkileikkauksessa ennen manttelointia vaikuttava kuormitus- ja venymätila. 

Mantteloitua rakennetta kuormitettaessa alkuperäisen poikkileikkauksen osat saavutta-

vat teoriassa rajatilansa hieman aikaisemmin kuin manttelin materiaalit niissä olevien 

alkuvenymien takia. Alkukuormituksen aiheuttamat lineaarisen analyysin mukaiset ve-

nymät ovat kuitenkin niin pieniä, että ne voidaan yksinkertaistuksena jättää huomioimatta 

murtorajatilamitoituksessa. Tämän vuoksi leikkauskestävyys voidaan tavallisesti määrit-

tää yhdistetylle poikkileikkaukselle suoraan eurokoodin mukaisilla kaavoilla ilman alku-

venymän huomioimista.  
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Leikkauskestävyyttä tarkasteltaessa on tärkeää huomioida myös betonirajapintaan koh-

distuva leikkausvuo. Aiemmissa luvuissa käsiteltiin rajapinnan leikkausvuon sekä leik-

kauskestävyyden määrittämistä. Rajapinnan leikkausvuo kuormittaa myös manttelia, 

minkä vuoksi pelkkä rajapinnan leikkauskestävyys ei riitä, vaan on varmistuttava, että 

myös mantteli itsessään kestää leikkausvuon. Tarvittaessa mantteli tulee varustaa erilli-

sellä leikkausraudoituksella. Manttelin leikkauskestävyyden tulee vastata rajapinnan 

leikkausvuon jakaumaa. Leikkausjännitys on suurimmillaan pääterästen läheisyydessä 

ja pienenee etäisyyden kasvaessa. Tämän vuoksi erityisesti pääterästen läheisyydessä 

voi olla tarpeen lisätä mantteliin leikkausraudoitusta riittävän kestävyyden varmista-

miseksi. 

4.10 Betonin ja raudoituksen jännitykset 

Tässä luvussa käsitellään poikkileikkauksessa olevien jännitysten laskentaa käyttöraja-

tilassa. Lisäksi tarkastellaan eurokoodin mukaisia jännitysrajoja ja niiden perusteita. Esi-

teltävissä laskentamenetelmissä on oletettu materiaalien välisen leikkausliitoksen olevan 

täydellinen, joten rajapinnassa ei tapahdu liukumaa.  

4.10.1 Jännitysrajatilat 

Käyttörajatilassa yksi tarkasteltavista tekijöistä on rakenteessa vaikuttavien jännitysten 

määrittäminen ja niiden vertaaminen sallittuihin jännitysrajoihin. Eurokoodi määrittää sal-

litut jännitysrajatilat betonille sekä raudoitukselle. Betonin puristusjännityksiä rajoitetaan 

sekä ominaiskuormien että pitkäaikaiskuormien yhdistelmillä. Ominaiskuormien yhdis-

telmällä betonin jännityksiä rajoitetaan jännityksen suuntaisen halkeilun ja mikrohalkei-

lun rajoittamiseksi. Pitkäaikaiskuormien yhdistelmällä betonin jännityksiä rajoitetaan lii-

allisen viruman ehkäisemiseksi. Ominaiskuormitusyhdistelmällä betonin puristusjännitys 

rajataan arvoon 0,6𝑓௖௞, kun rasitusluokka on vähintään XD, XF tai XS. Pitkäaikaisyhdis-

telmässä betonin viruman vaikutus tulee huomioida laskennassa. Mikäli pitkäaikaisyh-

distelmällä laskettu betonin puristusjännitys jää alle arvon 0,45𝑓௖௞, katsotaan viruman 

tapahtuvan lineaarisesti. Jos jännitys ylittää arvon 0,45𝑓௖௞, viruma kasvaa merkittävästi 

ja epälineaarinen viruma tulee ottaa laskennassa huomioon. (SFS-EN 1992-1-1+A1+AC 

2015, s. 117) 

Raudoituksen vetojännityksiä rajoitetaan haitallisen halkeilun, liiallisen taipuman ja epä-

lineaarisen viruman välttämiseksi. Raudoituksen jännitykset tarkastellaan ominaiskuor-

mitusyhdistelmällä. Mikäli jännitys jää alle arvon 0,6𝑓௬௞, katsotaan ulkonäön kannalta hy-
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väksymätön halkeilu ja taipuma estetyksi. Kun raudoituksen jännitys aiheutuu pakko-

muodonmuutoksista tai pakkosiirtymistä, jännitys rajataan arvoon 0,8𝑓௬௞. Kaikki edellä 

mainitut raja-arvot ovat ensimmäisen sukupolven eurokoodin kansallisen liitteen mukai-

sia. (SFS-EN 1992-1-1+A1+AC 2015, s. 117) 

4.10.2 Jännitysten laskenta 

Käyttörajatilamitoituksessa jännitysjakauman oletetaan olevan lineaarinen siten, että 

jännitys on neutraaliakselin kohdalla nolla ja kasvaa lineaarisesti poikkileikkauksen reu-

noja kohti. Poikkileikkauksen jännitysten määrittämisen kannalta on oleellista tietää ra-

kenteen halkeilutila. Jännitysten jakautuminen poikkileikkauksessa poikkeaa merkittä-

västi sen mukaan, onko betoni halkeillut vai ei. Ennen betonin halkeilua vetojännitykset 

jakautuvat betonille ja vetoraudoitukselle niiden kimmomoduulien suhteessa. Halkeilun 

jälkeen betonin ei kuitenkaan enää oleteta vastaanottavan vetojännityksiä, vaan kaikki 

vetojännitykset kohdistuvat vetoraudoitukseen. Puristuspuolella jännitykset jakautuvat 

edelleen betonin ja mahdollisen puristusraudoituksen kesken. (Wight & MacGregor 

2012, s. 427–431) Kuvassa 21 on esitetty jännitysten jakautumisen periaate sekä hal-

keamattomassa että haljenneessa poikkileikkauksessa.  

 

Kuva 21. Jännitykset ja muunnettu poikkileikkaus (a) halkeamattomassa tilassa (b) 
haljenneessa tilassa. 

Palkin halkeilutila tulee määrittää pahimman kuormitustilanteen perusteella, mikä siihen 

on kohdistunut sen olemassaolon aikana. Halkeilutila on palautumaton, joten jos halkei-
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lumomentti on joskus kuormitushistorian aikana ylitetty, tulee rakennetta käsitellä haljen-

neena. Halkeilutila tarkastellaan ilman materiaaliosavarmuuksia ja rasitukset määrite-

tään käyttörajatilan kuormitusyhdistelmille. (Suomen Betoniyhdistys ry 2013, s. 209) Hal-

keilumomentti lasketaan kaavalla: 

𝑀௖௥ = 𝑓௖௧௠ ⋅ 𝑊௕ , (33) 

jossa  

𝑓௖௧௠ on betonin keskimääräinen vetolujuus, 

𝑊௕ on poikkileikkauksen kimmoinen taivutusvastus. Raudoituksen osuus taivutus-

vastuksessa voidaan jättää huomioimatta. (Wight & MacGregor 2012, s. 115) 

Palkin halkeilu tulee määrittää sekä alkuperäiselle että vahvistetulle palkille. Vaikka kaa-

van (33) perusteella laskettua halkeilumomentin arvoa ei ylitettäisi alkuperäisessä pal-

kissa, on tulokseen syytä suhtautua kriittisesti. Onko vanhan palkin kuormitushistorian 

suurin rasitus varmasti tiedossa? Kuinka luotettavasti vanhan betonin materiaaliominai-

suudet tunnetaan?  Onko betonissa tapahtunut muodonmuutoksia, jotka ovat voineet 

aiheuttaa halkeilua? Usein onkin perusteltua tehdä mitoituksen varmalla puolella oleva 

oletus, että alkuperäinen palkki on halkeillut. Laskennassa tulee kuitenkin tarkastella 

myös manttelin betonin halkeilu. Tällöin taivutusvastus määritetään poikkileikkaukselle, 

jossa alkuperäinen palkki on haljennut, mutta manttelin betoni on halkeamaton. Mikäli 

tällä taivutusvastuksella laskettu halkeilumomentti ylittyy mantteliin kohdistuvien kuor-

mien vaikutuksesta, todetaan myös manttelin betonin halkeavan. Jännitysten laskenta 

suoritetaan tällöin poikkileikkaussuureilla, joissa sekä alkuperäinen betoni että manttelin 

betoni ovat haljenneessa tilassa. Käytännössä usein myös mantteloidun palkin halkeilu-

momentti ylittyy, jolloin laskenta tehdään haljenneen tilan poikkileikkaussuureilla. 

Jännitysten laskentaa varten tulee tietää palkin neliömomentti, neutraaliakselin sijainti 

sekä kimmomoduulien suhde. Betonin jännitys saadaan laskettua kaavalla (34) ja rau-

doituksen jännitys kaavalla (35): 

𝜎௖ =
𝑀 ∙ 𝑦

𝐼
 (34) 

𝜎௦ =
𝑀 ∙ (𝑑 − 𝑘𝑑)

𝐼
𝛼, (35) 

jossa 

𝑀 on taivutusmomentti tarkasteluhetkellä, 
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𝑦 on jännityksen tarkastelukohdan etäisyys poikkileikkauksen neutraaliakselista. 

Usein tarkastellaan maksimipuristusjännitystä jolloin 𝑦 = 𝑘𝑑. 

𝑘𝑑 on palkin neutraaliakselin korkeus. (Suomen Betoniyhdistys ry 2013, s. 208) 

Poikkileikkauksen neutraaliakselin sijainti ja neliömomentin arvo riippuu halkeilutilasta ja 

virumasta. Neutraaliakselin sijainti pysyy betonissa vakiona betonin halkeamiseen asti. 

Halkeilun jälkeen vedetyn alueen betonia ei enää huomioida poikkileikkauksen kanta-

vana osana, minkä seurauksena neutraaliakseli siirtyy poikkileikkauksessa ylöspäin. 

Vastaavasti poikkileikkauksen neliömomentti pienenee, koska vedetyn alueen betonia ei 

enää oteta huomioon. Mikäli virumaa ei huomioida, neutraaliakselin sijainti pysyy käyt-

törajatilassa halkeilun jälkeen vakiona siihen saakka, kunnes vetoraudoitus alkaa myö-

tää. Kun viruma otetaan huomioon, poikkileikkauksen neliömomentti kasvaa, koska poik-

kileikkauksen neutraaliakseli siirtyy poikkileikkauksessa alaspäin. Viruma otetaan huo-

mioon laskennassa käyttämällä tehollista kimmokertoimien suhdetta 𝛼௘௙௙. (Wight & Mac-

Gregor 2012, s. 427–434) Viruman vaikutusta poikkileikkauksen jännityksiin tarkastel-

laan luvussa 5.3.1. 

Kun poikkileikkaus on halkeilemattomassa tilassa, neutraaliakselin korkeus 𝑘𝑑 voidaan 

ratkaista määrittämällä osapintojen pinta-aloilla painotettujen pintakeskiöiden koordi-

naattien keskiarvo (Kaava (36)). Neutraaliakselin korkeuden laskennassa huomioidaan 

palkin veto- ja mahdollinen puristusraudoitus. Haljenneessa tilassa ei kuitenkaan tiedetä 

betonin osapinnan pinta-alaa, sillä se riippuu neutraaliakselin korkeudesta. Tällöin neut-

raaliakselin sijainti määritetään laatimalla staattisen momentin yhtälö neutraaliakselin 

suhteen. Staattisen momentin tulee neutraaliakselin suhteen olla nolla (Kaava (37)). 

Laatimalla staattisen momentin yhtälö neutraaliakselin 𝑘𝑑 funktiona saadaan toisen as-

teen yhtälö, jonka ratkaisun tulee olla nolla. Ratkaisemalla yhtälöstä muuttuja 𝑘𝑑, saa-

daan selville neutraaliakselin korkeus haljenneessa tilassa. (Wight & MacGregor 2012, 

s. 427–432)   

𝑘𝑑 =
∑ 𝐴௜𝑦௜

௡
௜ୀଵ

𝐴
 (36) 

෍ 𝑆௞ௗ = 0 (37) 

Poikkileikkauksen neliömomentti lasketaan kaavalla (38). Terästen neliömomentit omien 

painopisteiden suhteen voidaan yksinkertaistuksena jättää huomioimatta, mutta muun-

tokertoimien 𝛼 arvot tulee ottaa huomioon poikkileikkauksen pinta-aloja määritettäessä. 

(Wight & MacGregor 2012, s. 429–431)   
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𝐼 = ෍(𝐼௜ + 𝐴௜𝑦௜
ଶ)

௡

௜ୀଵ

 (38) 

Kyseinen neutraaliakselin laskentamenetelmä sisältää yksinkertaistuksen neutraaliakse-

lin siirtymisen suhteen. Laskennassa oletetaan käytännössä, että vahvistettu poikkileik-

kaus saavuttaa suoraan lopullisen haljenneen tilansa ja neutraaliakseli siirtyy kerralla 

tätä vastaavaan korkeuteen. Todellisuudessa halkeilun edetessä neutraaliakseli siirtyy 

vaiheittain kohti lopullista tilaansa. Tarkempi analyysi edellyttäisi vaiheittaista ja iteratii-

vista tarkastelua, jossa poikkileikkausta redusoitaisiin halkeilleelta osin niin kauan, kun-

nes poikkileikkaus ei enää halkea jännitysten uudelleen jakaantuessa (Jurvanen 2017, 

s. 154). 

Lopullinen jännitystila on määritettävä kuormitushistoria huomioon ottaen. Koska alku-

peräisellä palkilla on omat poikkileikkaussuureensa ja vahvistamishetkellä jo olemassa 

oleva jännitystila, ei mantteloitua poikkileikkausta voida käsitellä suoraan yhtenä poikki-

leikkauksena ja määrittää sitä kautta lopullisia poikkileikkauksessa olevia jännityksiä. 

Jännitykset tulee ratkaista sen sijaan vaiheittain. Ensin määritetään alkuperäisessä pal-

kissa olevat jännitykset vahvistamishetken kuormituksilla ja alkuperäisen palkin poikki-

leikkaussuureilla. Tämän jälkeen lasketaan jännitykset vahvistamisen jälkeen vaikutta-

villa kuormilla käyttäen mantteloidun palkin poikkileikkaussuureita. Jännitykset jakaantu-

vat eri aikaan valetuille betoneille niiden kimmomoduulien suhteessa. Lopullinen jänni-

tystila saadaan summaamalla eri vaiheissa lasketut jännityskomponentit yhteen super-

positioperiaatteen mukaisesti. (Abdelrahman 2023, s. 108–111)  

Edellä kuvattua vaiheittaista laskentatapaa ei tarvitse käyttää, jos vahvistettavassa pal-

kissa ei ole vahvistamishetkellä jännityksiä. Tällainen tilanne on mahdollinen, jos palkki 

vahvistetaan aktiivisella menetelmällä siten, että alkuperäisessä palkissa olevat jännityk-

set saadaan poistettua kokonaan vahvistamisen ajaksi. Tällöin jännitykset voidaan las-

kea suoraan mantteloidun palkin poikkileikkaussuureilla huomioiden kaikki kuormitukset 

samanaikaisesti. (Abdelrahman 2023, s. 108–111) Poikkileikkauksen jännitysten lasken-

taa aktiivisen ja passiivisen menetelmän välillä käsitellään enemmän luvussa 5.3.2.  
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Kuva 22. Vuokaavio mantteloidun poikkileikkauksen jännitysten laskennasta. 

Kuvassa 22 on esitetty vuokaavion muodossa yhteenveto mantteloidun palkin poikkileik-

kauksen jännitysten laskennasta. Jännitysten laskenta tulee suorittaa ominaiskuormien 

lisäksi myös pitkäaikaiskuormilla sekä viruman vaikutus huomioiden. Laskentaprosessia 

toistettaessa halkeilumomenttia ei kuitenkaan tarkastella uudelleen, vaan halkeilun tar-

kistus tehdään ainoastaan kerran kriittisimpien kuormitusten ja poikkileikkaussuureiden 

perusteella.  
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5. LASKENNAN TULOKSET 

Tässä luvussa esitellään vertailulaskelmat kolmelle eri muotoiselle manttelille. Palkeille 

laskettiin niiden taivutuskestävyydet sekä poikkileikkauksen jännitykset. Taivutuskestä-

vyyden osalta tavoitteena oli selvittää manttelin tuoma kapasiteetin lisäys sekä arvioida, 

millä manttelimuodolla taivutuskestävyyttä voidaan tehokkaimmin kasvattaa. Palkkien 

jännitykset ja jännitysten käyttöasteet laskettiin uudessa ja vanhassa betonissa sekä te-

räksissä. Jännitysten laskenta suoritettiin kaikille kolmelle eri palkille passiivisella ja ak-

tiivisella vahvistamisella kahtena eri ajankohtana. Tavoitteena oli selvittää, miten jänni-

tykset jakautuvat poikkileikkauksessa ja miten jännitysten jakautuminen muuttuu viru-

man seurauksena. Lisäksi tavoitteena oli verrata jännityksiä aktiivisen ja passiivisen vah-

vistamisen välillä. Myös manttelin muodon vaikutusta jännityksiin tarkasteltiin. Laskelmat 

on esitetty liitteissä 1–4.  

5.1 Lähtötiedot 

Vahvistettavaksi palkiksi valittiin yksinkertainen esimerkkitapaus. Vahvistettava palkki on 

sisätiloissa oleva yksiaukkoinen, suorakaiteen muotoinen betonipalkki. Taulukossa 3 ja 

kuvassa 23 on esitetty alkuperäisen palkin lähtötiedot.  

Taulukko 3. Alkuperäisen palkin lähtötiedot. 

Alkuperäinen palkki 

Jänneväli (m) 5 

Kehäjako (m) 5 

Leveys (mm) 400 

Korkeus (mm) 600 

Betonilaatu C25/30 

Pääteräsmäärä 4T20 

Teräslaatu B400B 

Betonipeitepaksuus (mm) 30 

Palkkiin kohdistuvia kuormia ovat hyötykuorma ja alkuperäinen pysyvä kuorma. Palkkia 

tulee kuitenkin vahvistaa uusien pysyvien kuormien ja kasvavan hyötykuormituksen seu-

rauksena. Vahvistamishetkellä alkuperäiseen palkkiin katsotaan kohdistuvan vain alku-

peräiset pysyvät kuormat ja vahvistusrakenteen painosta syntyvä kuorma 𝑔௃. Hyötykuor-
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mat olisi vahvistamishetkellä poistettu ja uudet pysyvät kuormat vaikuttavat vasta vah-

vistamisen jälkeen. Alkuperäisen pysyvän kuorman suuruus on 6 𝑘𝑁/𝑚ଶ, uuden pysy-

vän kuorman suuruus on 5 𝑘𝑁/𝑚ଶ ja lopullisen hyötykuorman suuruus on 5 𝑘𝑁/𝑚ଶ. Vah-

vistamisrakenteen painosta aiheutuva kuorma riippuu manttelin muodosta.  

Manttelien lähtötiedot on esitetty taulukon 4 ja kuvan 23 avulla. Manttelien välillä vaihtuu 

ainoastaan poikkileikkauksen geometria eli materiaaliominaisuudet pidetään manttelien 

välillä samana. Manttelointi toteutetaan kaikissa tapauksissa muuttumattomana koko 

palkin jännevälin matkalle.   

Taulukko 4. Manttelin lähtötiedot. 

Mantteli 

Betonilaatu C30/37 

Pääteräsmäärä 4T16 

Teräslaatu B500B 

Betonipeitepaksuus (mm) 30 

 

Kuva 23. Laskennassa tarkasteltavat poikkileikkaukset. 

Laskelmissa on oletettu, että vanha palkki on ehjä ja rajapinnan leikkausliitos on täydel-

linen. Vahvistettu palkki käyttäytyy siis monoliittisesti eikä rajapinnassa tapahdu liuku-

maa. Kaikki laskelmat suoritettiin taivutusmomentin maksimikohdassa eli palkin jänne-

välin keskellä. 

Palkin jännitykset laskettiin kahtena eri ajankohtana. Ensimmäisessä tapauksessa alku-

peräisen palkin betoni on saavuttanut lopullisen virumansa, mutta manttelin betoni ei ole 
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vielä virunut. Tämä vastaa uusien lisäkuormien (uudet pysyvät kuormat ja hyötykuorma) 

kuormituksen alkamishetkeä. Jälkimmäisessä tapauksessa molemmat betonit ovat saa-

vuttaneet lopullisen virumansa. Tämä vastaa lopullista ajankohtaa, jolloin myös manttelin 

betoni on saavuttanut laskennallisen virumansa. Virumaluku määritettiin standardin 

SFS-EN 1992-1-1+A1+AC 2015 liitteen B mukaan. Virumaluvun määrittämisen lähtötie-

dot on esitetty taulukossa 5. Samoja lähtötietoja käytettiin sekä alkuperäiselle betonille 

että manttelin betonille.  

Taulukko 5. Virumaluvun määrittämisen lähtötiedot. 

Lähtötiedot virumaluvun määrittämiseksi 

Betonin ikä kuormituksen alkaessa (d) 28 

Betonin ikä tarkasteluajankohtana (d) ∞ 

Ympäristön suhteellinen kosteus RH (%) 50 

Ympäristön lämpötila (°C) 20 

Sementtityyppi N 

Ympäristön suhteellinen kosteus ja lämpötila vastaavat normaaleja sisäilmaolosuhteita. 

Kuormituksen katsotaan alkaneen 28 vuorokauden iässä eli, kun betoni on saavuttanut 

nimellislujuutensa. Koska laskennassa oltiin kiinnostuneita lopullisesta virumaluvusta, 

käytettiin tarkasteluajankohtana ääretöntä aikaa.  

5.2 Taivutuskestävyys 

Alkuperäisen palkin taivutuskestävyys voitiin ratkaista suoraan normaalin betonipalkin 

mitoitusyhtälöiden avulla. Kaavat on esitetty esimerkiksi teoksen ”BY 211 Betoniraken-

teiden suunnittelun oppikirja, osa 1” (2013) sivuilla 96–99. Alkuperäisen palkin taivutus-

kestävyydeksi saatiin 227,9 kNm. Taivutusmomentin mitoitusarvo uudet kuormat huomi-

oiden oli 314,8 kNm, joten käyttöaste ylittyi ollen 138 %. Alkuperäinen palkki vaatii siis 

vahvistamista taivutuskestävyyden lisäämiseksi. Alkuperäisen palkin taivutuskestävyy-

den laskelmat on esitetty liitteessä 1. 

Alla olevien voimaresultanttien kaavojen avulla laskettiin palkkien taivutuskestävyydet. 

Kaavoissa (39)–(42) on esitetty vetoresultanttien laskenta ja kaavoissa (43)–(44) puris-

tusresultanttien laskenta. Alaindeksi ”b” viittaa alkuperäiseen palkkiin ja alaindeksi ”j” 

mantteliin. Kuvassa 24 on esitetty voimaresultantit. 

𝑁௦.௕ = 𝐴௦.௕ ∙ 𝜎௦ௗ.௕ (39) 

𝑁௦.௝ = 𝐴௦.௝ ∙ 𝜎௦ௗ.௝ (40) 
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𝑁௦.௝.ଵ = 𝐴௦.௝.ଵ ∙ 𝜎௦ௗ.௝.ଵ (41) 

𝑁௦.௝.ଶ = 𝐴௦.௝.ଶ ∙ 𝜎௦ௗ.௝.ଶ (42) 

𝑁௖.௕ = 𝑓௖ௗ.௕ ∙ 𝑏௕ ∙ 0,8𝑥 (43) 

𝑁௖.௝ = 𝑓௖ௗ.௝ ∙ 2𝑏௝ ∙ 0,8𝑥 (44) 

Voimaresultanttien ja niiden etäisyyksien avulla taivutuskestävyyden yhtälöt johdettiin 

betonin puristusresultanttien ympäri. Kaavan (45) avulla on laskettu palkkien 1 ja 3 tai-

vutuskestävyydet, ja kaavan (46) avulla palkin 2 taivutuskestävyys.  

𝑀ோௗ = 𝑁௦.௕ ൬𝑑௕ −
𝜆𝑥

2
൰ + 𝑁௦.௝ ൬𝑑௝ −

𝜆𝑥

2
൰ (45) 

𝑀ோௗ = 𝑁௦.௕ ൬𝑑௕ −
𝜆𝑥

2
൰ + 𝑁௦.௝.ଵ ൬𝑑௝.ଵ −

𝜆𝑥

2
൰ + 𝑁௦.௝.ଶ ൬𝑑௝.ଶ −

𝜆𝑥

2
൰ (46) 

Taivutuskestävyyden laskennassa huomioitiin passiivisen vahvistamisen mukainen al-

kuvenymä 𝜀௕௜ rakenteessa. Kaikissa kolmessa taivutuskestävyyden laskentatapauk-

sessa todettiin, että manttelin teräkset saavuttavat myötötilan rakenteen murtuessa. Ra-

kenteen muodonmuutoskyky on siten riittävä aktivoimaan manttelin terästen myötölujuu-

den, minkä seurauksena lisättyjen terästen kapasiteetti saadaan kokonaisuudessaan 

hyödynnettyä. Samoin alkuperäisten terästen havaittiin olevan myötötilassa kaikissa tar-

kastelluissa laskentatapauksissa. Tämän vuoksi puristuspinnan korkeus voitiin määrittää 

suoraan tasapainoyhtälöiden avulla ilman iteratiivista menettelyä, käyttämällä kaikkien 

terästen jännityksenä niiden myötölujuutta 𝑓௬ௗ. Myös ilman alkuvenymää eli aktiivisessa 

vahvistamisessa kaikki teräkset olisivat olleet myötötilassa. Rakennustapa ei siis vaikut-

tanut terästen myötäämiseen ja laskennalliseen taivutuskestävyyteen. Kuvassa 24 on 

esitetty kaikkien kolmen palkin poikkileikkaukset, venymät vahvistamishetkellä ja murto-

hetkellä sekä voimaresultantit.   
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Kuva 24. Mantteloitujen poikkileikkausten venymäjakaumat vahvistus- ja murtohet-
kellä sekä sisäiset voimaresultantit murtohetkellä. 

Taulukossa 6 on esitetty mantteloitujen palkkien laskennalliset taivutuskestävyydet. To-

dellinen kapasiteetin lisäys tarkoittaa kapasiteetin lisäystä alkuperäisen palkin kestävyy-

teen (227,9 kNm) nähden, mutta kapasiteetista on vähennetty manttelin omasta painosta 

aiheutuva kuorma.  
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Taulukko 6. Palkkien 1–3 taivutuskestävyydet, mitoitusarvot, käyttöasteet, kapasiteetin 
lisäykset sekä tulosten vaihteluvälit. 

  Palkki 1 Palkki 2 Palkki 3 VV 

Taivutuskestävyys (kNm) 659,1 584,1 693,0 108,8 

Manttelista aiheutuva kuorma (kNm) 3,1 4,6 8,4 5,4 

Taivutusmomentin mitoitusarvo (kNm) 318,4 320,1 324,5 6,2 

Käyttöaste (%) 48,3 54,8 46,8 8,0 

Todellinen kapasiteetin lisäys (kNm) 428,1 351,6 456,6 105,0 

Todellinen kapasiteetin lisäys (%) 187,8 154,3 200,4 46,1 

Taulukossa 6 esitetyt tulokset osoittavat, että kaikilla palkeilla saavutettiin merkittävä li-

säys alkuperäisen palkin taivutuskapasiteettiin. Kapasiteetti kasvoi noin 150–200 % al-

kuperäiseen palkkiin verrattuna. Palkkien käyttöasteet jäivät kuitenkin suhteellisen alhai-

siksi, noin 50 %, minkä vuoksi rakenteisiin jäi selvä turvamarginaali. Taivutuskestävyy-

den näkökulmasta mantteleita olisi siten voitu optimoida tehokkaammiksi. Toisaalta van-

haa palkkia vahvistettaessa on myös perusteltua pyrkiä suurempaan turvamarginaaliin 

kuin uuden palkin mitoituksessa, sillä olemassa olevan rakenteen vahvistamiseen liittyy 

enemmän epävarmuustekijöitä. Näitä ovat muun muassa kuormitushistoria, alkuperäi-

sen palkin materiaaliominaisuudet ja kunto sekä rajapinnan kestävyys. Myöhemmin 

käyttörajatilan sallittujen jännitysten tarkastelussa havaittiin, että käyttöasteet olivat mer-

kittävästi korkeampia, mikä osaltaan rajoittaa myös palkkien optimointia.  

Palkissa 1 taivutuskestävyyden kasvu perustuu ainoastaan vedetyn puolen pääterästen 

lisäämiseen. Murtorajatilamitoituksessa betonin vetokestävyyttä ei huomioida, vaan 

kaikki vetopuolen jännitykset katsotaan kohdistuvan pääteräksille. Näin ollen poikkileik-

kauksen vedetylle puolelle lisätty betoni ei itsessään kasvata palkin kapasiteettia taivu-

tusmitoituksessa. Palkin puristetulle puolelle lisätty betoni puolestaan osallistuu jännitys-

ten vastaanottamiseen ja kasvattaa siten puristusvyöhykkeen korkeutta. Palkeissa 2 ja 

3 betonia lisättiin myös palkin puristuspuolelle, joten kapasiteetin lisäys perustuu veto-

kestävyyden kasvattamisen lisäksi myös puristuskestävyyden kasvattamiseen. Poikki-

leikkauksen puristetulle puolelle voitaisiin lisätä myös erillinen puristusraudoitus.  

Palkilla 3 saavutettiin suurin taivutuskapasiteetin lisäys, vaikka kyseisellä palkilla mant-

telista aiheutuva lisäkuorma oli myös selvästi suurin. Palkki 1 jäi tuloksiltaan vain hieman 

palkista 3. Palkilla 2 saavutettiin selkeästi pienin kapasiteetin lisäys, vaikka myös tässä 

tapauksessa kapasiteetti kasvoi yli 150 %. Erot palkkien välillä selittyvät pääosin sillä, 

kuinka tehokkaasti raudoitusta voitiin sijoittaa vetopuolelle. Taivutuskapasiteetti kasvaa 
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merkittävästi, kun vetopuolen raudoitus voidaan viedä kauemmas neutraaliakselista, jol-

loin palkin tehollinen korkeus kasvaa. Palkeilla 1 ja 3 manttelin teräkset voitiin sijoittaa 

alkuperäisen palkin alapuolelle, minkä seurauksena tehollinen korkeus kasvoi ja taivu-

tuskestävyys parani. Palkilla 2 tehollista korkeutta ei voitu vastaavasti kasvattaa, mikä 

näkyi heikompina tuloksina. 

Tulosten perusteella voidaan todeta, että tehollisen korkeuden kasvattaminen ja veto-

puolen raudoituksen lisääminen on tehokkaampi keino taivutuskestävyyden lisäämiseksi 

kuin puristuspuolen betonimäärän kasvattaminen. Tätä tukee se, että palkin 1 kapasi-

teetti jäi vain noin 13 % pienemmäksi kuin palkin 3 kapasiteetin lisäys, vaikka palkissa 3 

betonia lisättiin myös poikkileikkauksen puristetulle alueelle. Palkki 2 jäi puolestaan 34 

% palkin 1 kapasiteetin lisäyksestä, vaikka raudoitusmäärä oli palkeilla sama ja palkissa 

2 myös puristuskapasiteettia kasvatettiin. Tämä johtuu nimenomaan pienemmästä pää-

terästen tehollisesta korkeudesta.  

Vaikka laskujen perusteella voidaan todeta U-manttelin kasvattavan eniten palkin taivu-

tuskestävyyttä, on tuloksia analysoitaessa kuitenkin hyvä pohtia myös työmäärää ja ma-

teriaalimenekkiä. U-muotoisen manttelin toteuttaminen vaatii huomattavasti enemmän 

työtä, sillä vanhan palkin kolme reunaa on esikäsiteltävä, tartunnat sijoitettava laajem-

malle alueelle ja muotitustyötä on enemmän. Alapuolisessa manttelissa karhennus, ta-

pitus ja muotitus kohdistuvat vain yhdelle sivulle. Myös palkkien materiaalimenekeissä 

on suuria eroja. Raudoitusmäärä oli kaikissa palkeissa sama, mutta palkkiin 3 kuluisi 175 

% enemmän betonia kuin palkkiin 1. Kapasiteetin lisäys oli siitä huolimatta vain 13 %. 

Palkkiin 2 betonia kuluisi 50 % enemmän kuin palkkiin 1, mutta kapasiteetin lisäys jäi silti 

34 % palkkiin 1 verrattuna.  

Mikäli tarkastelussa huomioidaan vahvistamisen työmäärää ja materiaalimenekki, voi-

daan saatujen tulosten perusteella todeta alapuolisen manttelin olevan tehokkaampi 

tapa lisätä palkin taivutuskapasiteettia kuin U-manttelin tai sivujen manttelin. Aina kui-

tenkaan poikkileikkauksen korkeuden kasvattaminen ei ole mahdollista, jolloin vahvis-

tusratkaisuna voidaan käyttää esimerkiksi sivujen manttelointia. Myös tällä menetelmällä 

palkin taivutuskapasiteettia voidaan kasvattaa merkittävästi. Alapuolisen manttelin rajoit-

teena on se, ettei sen avulla voida lisätä palkin puristetun puolen kapasiteettia. Lisäksi 

palkin leikkauskestävyyden parantamiseen soveltuvat muut mantteliratkaisut paremmin. 
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5.3 Palkin jännitykset 

Jännitysten laskentaa varten selvitettiin ensin poikkileikkauksen halkeilutila. Alkuperäi-

sen palkin oletettiin olevan haljenneessa tilassa. Laskennallisesti todettiin manttelin be-

tonin halkeavan kaikissa palkeissa. Tämän seurauksena jännitysten laskenta suoritettiin 

poikkileikkaussuureilla, joissa sekä alkuperäinen betoni että manttelin betoni olivat hal-

jenneet.  

Passiivisessa vahvistamisessa katsottiin vahvistamishetkellä rakenteeseen vaikuttavan 

ainoastaan alkuperäiset pysyvät kuormat sekä manttelin omasta painosta aiheutuva 

kuorma. Hyötykuormat oletettiin poistetuksi vahvistamisen ajaksi kokonaan. Hyötykuor-

mat sekä uudet pysyvät kuormat kohdistuvat rakenteeseen vasta manttelin betonin ko-

vettumisen jälkeen.  

Aktiivista vahvistamista koskevassa laskennassa tehtiin seuraavat oletukset. Raken-

teessa vallitsevat jännitykset poistetaan kokonaan tunkkaamalla, ja rakenne tuetaan vä-

liaikaisesti siihen saakka, kunnes uusi betoni on saavuttanut nimellislujuuden. Lisäksi 

väliaikaisen tuennan ajateltiin olevan hyvin tiheä ja tukevan palkkia koko jännevälin pi-

tuudelta. Tämän perusteella voidaan olettaa, että alkuperäinen palkki on jännityksettö-

mässä tilassa vahvistamishetkellä.  

Jännitysten laskenta on esitetty liitteissä 2–4. Taulukoissa 7–9 on esitetty laskennan tu-

lokset. Taulukoissa on esitetty eri palkkien laskennalliset jännitykset passiivisella ja ak-

tiivisella vahvistamisella sekä kuormituksen alkaessa että palkin lopputilanteessa, kun 

manttelin betoni on virunut. Lisäksi jännitysten käyttöasteet on laskettu taulukkoon ver-

taamalla niitä sallittuihin jännitysrajoihin. Taulukoista on korostettu kaikki ylittyneet käyt-

töasteet. Jännitykset on laskettu kuormien ominaisyhdistelmällä, ja niitä on verrattu omi-

naiskuormia vastaaviin jännitysrajoihin. Todellisessa suunnittelutilanteessa betonin jän-

nitykset tulisi laskea lisäksi pitkäaikaiskuormien yhdistelmällä, verrata saatuja jännityksiä 

betonin pitkäaikaiskuormituksen jännitysrajoihin ja tarvittaessa ottaa epälineaarinen vi-

ruma laskennassa huomioon.  
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Taulukko 7. Palkin 1 laskennalliset jännitykset ja jännitysten käyttöasteet. 

Palkki 1, Alapuolinen mantteli Pass. Akt. 

Alkuperäisten terästen jännitys (MPa) 232,8 120,9 

Alkuperäisten terästen käyttöaste (%) 97,0 50,4 

Manttelin terästen jännitys (MPa) 105,6 171,0 

Manttelin terästen käyttöaste (%) 35,2 57,0 

Alkuperäisen betonin jännitys (MPa) 9,2 7,5 

Alkuperäisen betonin käyttöaste (%) 61,2 50,1 

Taulukko 8. Palkin 2 laskennalliset jännitykset ja jännitysten käyttöasteet. 

Palkki 2, Sivujen mantteli Alussa Lopussa 

  Pass. Akt. Pass. Akt. 

Alkuperäisten terästen jännitys (MPa) 271,2 180,5 275,1 186,9 

Alkuperäisten terästen käyttöaste (%) 113,0 75,2 114,6 77,9 

Manttelin terästen jännitys (MPa) 109,9 179,1 113,7 185,2 

Manttelin terästen käyttöaste (%) 36,6 59,7 37,9 61,7 

Alkuperäisen betonin jännitys (MPa) 8,3 6,0 9,6 8,2 

Alkuperäisen betonin käyttöaste (%) 55,4 40,1 64,2 54,5 

Manttelin betonin jännitys (MPa) 13,5 21,9 5,0 8,1 

Manttelin betonin käyttöaste (%) 74,8 121,9 27,6 45,0 

Taulukko 9. Palkin 3 laskennalliset jännitykset ja jännitysten käyttöasteet. 

Palkki 3, U-mantteli Alussa Lopussa 

  Pass. Akt. Pass. Akt. 

Alkuperäisten terästen jännitys (MPa) 241,8 124,2 241,7 124,0 

Alkuperäisten terästen käyttöaste (%) 100,8 51,8 100,7 51,7 

Manttelin terästen jännitys (MPa) 99,5 164,6 103,2 170,8 

Manttelin terästen käyttöaste (%) 33,2 54,9 34,4 56,9 

Alkuperäisen betonin jännitys (MPa) 7,7 4,8 8,7 6,5 

Alkuperäisen betonin käyttöaste (%) 51,5 32,2 58,2 43,3 

Manttelin betonin jännitys (MPa) 10,7 17,6 4,0 6,6 

Manttelin betonin käyttöaste (%) 59,2 97,9 22,2 36,8 
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Seuraavissa alaluvuissa tarkastellaan tarkemmin jännitysten muutoksia alku- ja loppu-

hetken välillä sekä vertaillaan passiivisen ja aktiivisen menetelmän vaikutusta jännityk-

siin. Lisäksi analysoidaan ilmiöiden taustalla olevia syitä. 

5.3.1 Erot alku- ja loppuhetken välillä 

Palkin 1 jännitykset on laskettu vain yhtenä ajankohtana, sillä manttelin betonin virumi-

sella ei ole vaikutusta palkin jännityksiin betonin halkeamisen vuoksi. Käyttörajatilassa 

vedetyn puolen haljennut betoni ei enää osallistu palkin poikkileikkauksen toimintaan, 

vaan vedetyllä puolella poikkileikkaukseen vaikuttavat ainoastaan vetoteräkset. Tätä 

teoriaa on käsitelty aikaisemmin luvussa 4.10.2. Koska haljennut vedetty betoni ei vai-

kuta poikkileikkaukseen laskennallisesti millään tavalla, ei myöskään sen virumisella ole 

vaikutusta jännitysten jakautumiseen. Palkissa 1 jännitykset eivät siis laskennallisesti 

muutu ajan kuluessa.  

Palkeilla 2 ja 3 uutta betonia sijaitsee myös puristuspuolella, jolloin uusi betoni osallistuu 

jännitysten vastaanottamiseen halkeilusta huolimatta. Manttelin betonin kimmomoduuli 

muuttuu ajan myötä virumisen seurauksena, mikä aiheuttaa muutoksia jännitysten ja-

kautumiseen poikkileikkauksessa. Tämän vuoksi jännitykset on laskettu sekä alku- että 

loppuhetkellä. Manttelin betonin virumisella on siis merkitystä jännitysten jakautumiseen 

palkeissa 2 ja 3.  

Taulukossa 10 esitetään jännitysten muutokset alku- ja loppuhetken välillä. Negatiivinen 

tulos kertoo, että jännitys on laskenut ajan kuluessa. Prosenttiluku kertoo prosentuaali-

sen muutoksen alku- ja loppuhetken välillä eli, kuinka paljon jännitykset poikkileikkauk-

sessa muuttuvat manttelin betonin viruman seurauksena. 
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Taulukko 10. Jännitysten muutos alku- ja loppuhetken välillä. 

Alku vrt. loppu Palkki 2 Palkki 3 

Pa
ss

iiv
in

en
 

Alkuperäisten terästen jännitysten muutos (MPa) 3,9 -0,1 

Alkuperäisten terästen jännitysten muutos (%) 1,4 -0,1 

Manttelin terästen jännitysten muutos (MPa) 3,8 3,7 

Manttelin terästen jännitysten muutos (%) 3,4 3,8 

Alkuperäisen betonin jännitysten muutos (MPa) 1,3 1,0 

Alkuperäisen betonin jännitysten muutos (%) 15,9 13,1 

Manttelin betonin jännitysten muutos (MPa) -8,5 -6,6 

Manttelin betonin jännitysten muutos (%) -63,1 -62,4 

Ak
tii

vi
ne

n 

Alkuperäisten terästen jännitysten muutos (MPa) 6,4 -0,2 

Alkuperäisten terästen jännitysten muutos (%) 3,5 -0,2 

Manttelin terästen jännitysten muutos (MPa) 6,1 6,2 

Manttelin terästen jännitysten muutos (%) 3,4 3,8 

Alkuperäisen betonin jännitysten muutos (MPa) 2,2 1,7 

Alkuperäisen betonin jännitysten muutos (%) 35,9 34,5 

Manttelin betonin jännitysten muutos (MPa) -13,8 -11,0 

Manttelin betonin jännitysten muutos (%) -63,1 -62,4 

Tuloksista havaitaan, että viruman seurauksena sekä alkuperäisten terästen että mant-

telin terästen jännitykset kasvavat hieman. Alkuperäisessä betonissa jännitykset kasva-

vat merkittävästi, noin 15 % passiivisessa vahvistamisessa ja 35 % aktiivisessa vahvis-

tamisessa. Suurin muutos tapahtuu kuitenkin manttelin betonissa, jossa viruman seu-

rauksena jännitys laskee lähes kolmasosaan alkuperäisestä jännitystasostaan.  

Jännitysten muutokset ajan kuluessa selittyvät manttelin betonin kimmokertoimen ale-

nemisella. Alkutilanteessa alkuperäisen betonin kimmomoduuli on jo alentunut lopulli-

selle tasolleen viruman seurauksena. Manttelin betoni ei kuitenkaan ole vielä virunut, 

joten sen kimmomoduuli on korkea. Manttelin betonin kimmomoduuli on siis vahvista-

mishetkellä paljon alkuperäisen betonin kimmomoduulia suurempi. Koska jännitykset ja-

kautuvat materiaalien välillä niiden kimmomoduulien suhteessa, kohdistuu vahvistamis-

hetkellä manttelin betoniin huomattavasti suurempi jännitys kuin alkuperäiseen betoniin. 

Ajan myötä manttelin betonin kimmomoduuli pienenee viruman vuoksi, minkä seurauk-

sena jännitykset manttelin betonissa pienenevät ja siirtyvät osittain alkuperäiselle beto-
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nille. Jännitysten siirtyminen manttelin betonilta alkuperäiselle betonille korostuu erityi-

sesti aktiivisessa vahvistamisessa. Koska aktiivisessa vahvistamisessa manttelin beto-

niin kohdistuvat jännitykset ovat lähtötilanteessa selvästi suuremmat, joutuu alkuperäi-

nen betoni ajan myötä vastaanottamaan entistä suuremman osan jännityksistä manttelin 

betonilta. Lopputilanteessa, kun molemmat betonit ovat viruneet, ovat myös niiden kim-

momoduulit hyvin lähellä toisiaan. Tämän vuoksi lopullisessa tilanteessa myös betonien 

väliset jännitykset ovat hyvin lähellä toisiaan. Ilmiö havaitaan hyvin esimerkiksi palkin 2 

aktiivisen vahvistamisen tapauksessa. Vahvistamishetkellä manttelin betonin jännitys oli 

15,9 MPa alkuperäistä betonia suurempi, ja manttelin betonin käyttöaste ylittyi selkeästi 

(121,9 %). Lopullisessa tilanteessa manttelin betonin jännitys oli 0,1 MPa pienempi kuin 

alkuperäisen betonin jännitys, ja käyttöaste oli enää 45 %.  

Viruman aiheuttama kimmomoduulin pienentyminen laskee myös palkin neutraaliakselin 

korkeutta. Tämä puolestaan kasvattaa vetoterästen jännitystä, koska sisäinen moment-

tivarsi pienenee. Tämän vuoksi poikkileikkauksen vetoterästen jännitykset kasvavat hie-

man ajan kuluessa. Muutos on kuitenkin maltillinen ja paljon pienempi betoneissa tapah-

tuviin jännitysmuutoksiin verrattuna. Muutos pysyy maltillisena, sillä neutraaliakselin ale-

nemisesta johtuva sisäisen momenttivarren pienentyminen kompensoituu osittain palkin 

neliömomentin kasvulla. Palkin 3 tapauksessa neliömomentti kasvoi jopa niin paljon, että 

laskennallisesti alkuperäisten terästen jännitys pieneni marginaalisesti.  

Manttelin betonin jännitysten laskenta on siis kriittisintä alkutilanteessa, koska silloin sii-

hen kohdistuu suurin jännitys.  Terästen ja alkuperäisen betonin jännitysten laskenta 

puolestaan on kriittisintä lopputilanteessa. Suunnittelussa tulee siten varmistua, että te-

räksissä ja alkuperäisessä betonissa on riittävä kapasiteetti vastaanottamaan niihin ajan 

kuluessa kohdistuvat lisäjännitykset. Laskentaesimerkissämme teräksissä ja alkuperäi-

sessä betonissa oli riittävästi kapasiteettia vastaanottamaan ajan kuluessa muodostuvat 

lisäjännitykset, tai jännitysrajat oli jo ylitetty vahvistamishetkellä.  

5.3.2 Erot passiivisen ja aktiivisen vahvistamisen välillä 

Tulokset osoittavat, että vahvistustavalla on merkittävä vaikutus palkin jännitysja-

kaumaan. Taulukossa 11 esitetään jännitysten muutos passiivisen ja aktiivisen vahvis-

tamisen välillä. Negatiivinen tulos kertoo, että jännitys laskee aktiivista vahvistamisme-

netelmää käytettäessä. Prosenttiluku kertoo prosentuaalisen muutoksen passiivisen ja 

aktiivisen vahvistamisen välillä, eli kuinka paljon jännitykset poikkileikkauksessa muuttu-

vat, jos passiivisen vahvistamismenetelmän sijasta käytettäisiin aktiivisista vahvistamis-

menetelmää. Lisäksi taulukossa on näytetty arvojen vaihteluväli.  
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Taulukko 11. Jännitysten muutos passiivisen ja aktiivisen vahvistamismenetelmän vä-
lillä. 

Passiivinen vrt. aktiivinen Palkki 1 Palkki 2 Palkki 3 VV 

  Alkuperäisten terästen jännitysten muutos (MPa) -111,9 -90,7 -117,6 26,8 
Al

us
sa

 

Alkuperäisten terästen jännitysten muutos (%) -48,1 -33,5 -48,6 15,2 

Manttelin terästen jännitysten muutos (MPa) 65,4 69,2 65,1 4,1 

Manttelin terästen jännitysten muutos (%) 62,0 62,9 65,4 3,4 

Alkuperäisen betonin jännitysten muutos (MPa) -1,7 -2,3 -2,9 1,2 

Alkuperäisen betonin jännitysten muutos (%) -18,3 -27,6 -37,4 19,2 

Manttelin betonin jännitysten muutos (MPa) - 8,5 7,0 1,5 

Manttelin betonin jännitysten muutos (%) - 63,0 65,4 2,4 

  Alkuperäisten terästen jännitysten muutos (MPa) -111,9 -88,3 -117,7 29,4 

Lo
pu

ss
a 

Alkuperäisten terästen jännitysten muutos (%) -48,1 -32,1 -48,7 16,6 

Manttelin terästen jännitysten muutos (MPa) 65,4 71,5 67,5 6,1 

Manttelin terästen jännitysten muutos (%) 62,0 62,9 65,4 3,4 

Alkuperäisen betonin jännitysten muutos (MPa) -1,7 -1,5 -2,2 0,8 

Alkuperäisen betonin jännitysten muutos (%) -18,3 -15,2 -25,6 10,4 

Manttelin betonin jännitysten muutos (MPa) - 3,1 2,6 0,5 

Manttelin betonin jännitysten muutos (%) - 62,9 65,4 2,5 

Aktiivisella vahvistamisella saadaan pienennettyä merkittävästi alkuperäisen rakenteen 

jännityksiä. Tällöin kuitenkin jännitykset kasvavat huomattavasti vahvistusrakenteessa. 

Alku- ja loppuhetken välillä vahvistusmenetelmän muutosprosentti ei eroa juurikaan, 

paitsi alkuperäisen betonin jännityksen osalta.  

Palkki 1 oli ainoa tarkastelluista palkeista, jossa mikään käyttöaste ei ylittynyt passiivi-

sella vahvistamismenetelmällä. Alkuperäisten terästen käyttöaste oli kuitenkin korkea 

(97 %). Aktiivisella vahvistamisella alkuperäisten terästen jännitys lähes puolittui, ja 

kaikki käyttöasteet alittuivat selvästi pysyen alle 60 prosentissa. 

Palkilla 2 alkuperäisten terästen käyttöaste ylittyi passiivisessa vahvistamisessa selvästi. 

Aktiivisella menetelmällä jännityksiä saatiin pienennettyä noin 34 %, minkä seurauksena 

käyttöaste aleni sallittuun 75 % tasoon. Aktiivinen vahvistaminen johti kuitenkin manttelin 

betonin puristusjännitysrajan selkeään ylittymiseen. Sallittujen jännitysten saavutta-

miseksi olisi tarpeen muuttaa palkin geometriaa tai vaihtoehtoisesti suorittaa tunkkaus 
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vain osittain. Osittaisessa tunkkauksessa jännityksiä poistettaisiin sen verran, ettei alku-

peräisten terästen jännitysraja enää ylittyisi, mutta ei kuitenkaan liikaa, jotta myös mant-

telin betonin jännitys pysyisi sallituissa rajoissa. 

Palkilla 3 alkuperäisten terästen jännitys ylittyi passiivisessa vahvistamisessa lievästi. 

Aktiivisella vahvistamisella alkuperäisten terästen jännitys saatiin lähes puolitettua. Ak-

tiivisen vahvistamisen seurauksena manttelin betonin käyttöaste oli korkea (97,9 %), 

mutta se ei ylittänyt sallittua rajaa, joten aktiivinen vahvistusmenetelmä mahdollistaa pal-

killa 3 jännitysten pysymisen sallituissa rajoissa.  

Passiivisessa vahvistamisessa kriittiseksi tekijäksi osoittautui alkuperäisten terästen jän-

nitystaso. Kaikissa kolmessa tarkastellussa palkissa käyttöasteet olivat passiivisessa 

vahvistamisessa suurimmillaan nimenomaan alkuperäisissä teräksissä, kun taas muissa 

rakenneosissa oli vielä merkittävästi kapasiteettia jäljellä sekä alku- että loppuhetkellä. 

Aktiivisen vahvistamisen kannalta kriittisin tekijä oli manttelin betonin alkuhetken puris-

tusjännitystaso – lukuun ottamatta palkkia 1, jossa manttelin betonia ei sijainnut puris-

tuspuolella. Muilta osin jännitykset pysyivät selkeästi sallituissa rajoissa.  

Aktiivisen ja passiivisen vahvistamisen väliset jännityserot selittyvät vahvistushetkellä ra-

kenteessa vallitsevilla jännitystasoilla. Passiivisessa vahvistamisessa alkuperäinen 

palkki kantaa kokonaisuudessaan vahvistamishetkellä vaikuttavien kuormien aiheutta-

mat jännitykset, eli tarkastellussa esimerkkitapauksessa alkuperäiset pysyvät kuormat 

sekä vahvistusrakenteen omapainosta aiheutuvan kuorman. Vahvistamisen jälkeen ra-

kenteeseen kohdistuvat uudet kuormat jakaantuvat mantteloidussa poikkileikkauksessa 

uusien ja alkuperäisten materiaalien välille. Betonille jännitykset jakautuvat uuden ja van-

han betonin kimmomoduulien suhteessa. Teräksissä jännitykset jakautuvat niiden tehol-

listen korkeuksien suhteessa, mikäli terästen kimmomoduulit ovat samat, kuten esimerk-

kitapauksessamme. Passiivisessa vahvistamisessa mantteli osallistuu siis ainoastaan 

lisäkuormien vastaanottamiseen, ja kaikki alkuperäiset kuormat kohdistuvat yksinomaan 

alkuperäiselle poikkileikkaukselle. Koska esimerkkitapauksessamme alkuperäinen 

palkki oli saavuttanut jo lopullisen virumansa, ei jännityksiä myöskään tulevaisuudessa 

siirry alkuperäiseltä rakenteelta manttelille. Päinvastoin manttelin viruman seurauksena 

kuormia siirtyy tulevaisuudessa manttelilta alkuperäiselle rakenteelle.  

Aktiivista vahvistamista koskevissa laskennallisissa oletuksissa linjattiin, ettei vahvista-

mishetkellä rakenteeseen vaikuta kuormia tunkkaamisen ja tilapäisen tuennan vuoksi. 

Tuennan poistamisen jälkeen kaikki palkkiin vaikuttavat kuormat jakaantuvat suoraan 
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mantteloidulle poikkileikkaukselle kimmomoduulien ja tehollisten korkeuksien suh-

teessa. Aktiivisessa vahvistamisessa mantteli osallistuu siis kaikkien kuormien vastaan-

ottamiseen. Tämän seurauksena alkuperäisessä palkissa esiintyvät jännitykset ovat 

huomattavasti pienemmät, ja manttelissa esiintyvät jännitykset huomattavasti suurem-

mat verrattuna passiiviseen vahvistamiseen. 

Jännitystarkastelun perusteella palkki 1 osoittautui kokonaisuutena toimivammaksi rat-

kaisuksi verrattuna palkkeihin 2 ja 3. Manttelin pienemmän omapainon ansiosta raken-

teeseen kohdistuvat kuormitukset ovat pienemmät. Nimenomaan manttelin painosta joh-

tuvan kuorman takia alkuperäisten terästen jännitys ylittyi palkissa 3, mutta ei palkissa 

1. Lisäksi manttelin muoto mahdollistaa terästen sijoittamisen kauemmas neutraaliakse-

lista kuin palkissa 2, mikä suurentaa tehollista korkeutta ja alentaa neutraaliakselin si-

jaintia. Tämän seurauksena betonin puristusjännitykset pienenevät ja suurempi osa uu-

sista kuormista siirtyy manttelin teräksille, mikä edelleen pienentää alkuperäisten teräs-

ten lopullisia jännityksiä. Aktiivisessa vahvistamisessa haasteeksi muodostui manttelin 

betonin puristusjännitys vahvistamishetkellä. Manttelin korkea kimmomoduuli aiheuttaa 

sen, että puristuspuolen betoni vastaanottaa suuren osan puristusjännityksistä. Alapuo-

lisessa mantteliratkaisussa puristuspuolelle ei lisätä betonia, joten kyseistä ongelmaa ei 

synny. Koska alkuperäisessä betonissa oli hyvin jäljellä jännityskapasiteettia, ei myös-

kään puristuspuolen kapasiteetin kasvattamiselle ollut tarvetta.  

Aktiivinen vahvistusmenetelmä, eli tässä tapauksessa jännitysten poistaminen tunkkaa-

malla ja rakenteen väliaikainen tukeminen, osoittautui tehokkaaksi keinoksi muuttaa pal-

kin jännitysjakaumaa. Näin saadaan pienennettyä merkittävästi alkuperäisen rakenteen 

jännityksiä ja siirrettyä niitä tehokkaammin vahvistusrakenteelle. Menetelmä aiheuttaa 

kuitenkin lisäkustannuksia ja hidastaa työn toteutusta (Suomen Betoniyhdistys ry & Te-

räsrakenneyhdistys ry 2012, s. 40). Usein saattaakin olla kustannustehokkaampaa muo-

kata vahvistusrakenteen geometriaa ja materiaaleja kuin turvautua tunkkaukseen ja tu-

entaan.  

Tunkkaamalla tapahtuvaan jännitysten poistamiseen liittyy myös tiettyjä epävarmuuste-

kijöitä. Miten voidaan muun muassa käytännössä varmistua siitä, että palkin jännitykset 

on tunkkaamalla asetettu laskentaa vastaavalle tasolle? Liian vähäinen tunkkaus voi joh-

taa alkuperäisen rakenteen jännitysrajojen ylittymiseen, kun taas liiallinen tunkkaus voi 

aiheuttaa vahvistusrakenteen jännitysrajojen ylittymisen. Tunkkaaminen ja tukeminen ai-

heuttavat myös omat riskinsä olemassa olevalle rakenteelle. Pistemäinen tunkkaus tai 

tuenta muuttaa palkin momenttikuviota ja poikkileikkauksen jännitysjakaumaa. Tämän 
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seurauksena poikkileikkauksen jännitykset voivat poiketa merkittävästi sille suunnitel-

luista jännityksistä. Esimerkiksi pistemäinen tukeminen tai tunkkaaminen voi synnyttää 

paikallisesti negatiivisen taivutusmomentin. Tällöin palkin normaalisti puristettu puoli 

muuttuu vedetyksi puoleksi. Ilman erillistä raudoitusta betonin vetokestävyys on heikko, 

minkä seurauksena palkin vetokapasiteetti todennäköisesti ylittyy. Palkin tunkkaus tulisi 

toteuttaa myös siten, että kaikissa tuentakohdissa tunkkaus toteutetaan samanaikaisesti 

ja tasaisesti, mikä on käytännön toteutuksen kannalta haasteellista.  

Vaikka tuennan ja tunkkaamisen todettiin olevan tehokas keino parantamaan mantte-

loidun palkin toimintaa, kannattaa silti usein vahvistusrakenteen muokkaamisen olla en-

sisijainen keino rakenteen toimivuuden parantamiseksi. Voi kuitenkin olla tilanteita, 

joissa rakennetta on kuormitettu jo valmiiksi niin paljon, että tuenta ja mahdollinen tunk-

kaaminen saattavat olla ainoat keinot pitää jännitykset sallituissa rajoissa tai manttelin 

koko kohtuullisena. Manttelin koon kasvattaminen aiheuttaa aina myös lisäkuormaa, 

joka ilman tuennan käyttöä kohdistuu yksinomaan alkuperäiseen rakenteeseen. 

Lisäksi jännitysrajojen tarkastelussa on hyvä muistaa jännitysrajojen tarkoitus. Niillä ra-

joitetaan muun muassa liiallista halkeilua ja taipumaa. Nämä vaikuttavat esimerkiksi ra-

kenteen säilyvyyteen ja ulkonäköön. Jännitysrajojen ylittyminen ei kuitenkaan aiheuta 

akuuttia vaaraa turvallisuudelle tai omaisuudelle. 
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6. YHTEENVETO JA JATKOTUTKIMUSTARPEET 

Rajapinnan leikkauskestävyyden todettiin olevan keskeisessä roolissa mantteloidun pal-

kin toiminnan kannalta, sillä riittävä leikkauskestävyys mahdollistaa rakenteen monoliit-

tisen toiminnan. Työssä perehdyttiin laajasti rajapinnan leikkauskestävyyteen vaikutta-

viin tekijöihin. Alustan ominaisuuksista tärkeimmiksi osoittautuivat mikrohalkeamien 

määrä sekä rajapinnan puhtaus. Itse valamistyön osalta tärkeimmiksi tekijöiksi todettiin 

betonipäällysteen huolellinen tiivistäminen ja asianmukainen jälkihoito. 

Vahvistettavan betonialustan onnistuneella esikäsittelymenetelmällä voidaan parantaa 

merkittävästi rajapinnan kestävyyttä. Esikäsittelyn tavoitteena on poistaa rajapinnasta 

kaikki tartuntaa heikentävät tekijät, kuten sementtiliima, pöly ja vanhat päällysteet, sekä 

karhentaa pintaa lievästi. Käsittelyssä tulee kuitenkin välttää aiheuttamasta rajapintaan 

mikrohalkeilua, sillä se laskee merkittävästi rajapinnan lujuutta. Esikäsittelymenetelmä 

tulee aina valita kohdekohtaisesti alustan materiaaliominaisuuksiin perustuen, eikä yhtä 

parasta esikäsittelymenetelmää voida määrittää. Mitä suurempi alustan lujuus on, sitä 

aggressiivisempaa esikäsittelymenetelmää voidaan käyttää. Paras lopputulos saavute-

taan usein yhdistämällä eri menetelmiä. Rajapinnan leikkauskestävyyttä ei kuitenkaan 

voida mitoittaa pelkästään betonin tartunnan varaan, vaan rajapinnan leikkauskestävyys 

tulee varmistaa erillisillä leikkausliittimillä, kuten injektoitavilla harjateräsvaarnoilla.  

Betonivalinnan osalta todettiin, että päällystebetonin lujuuden tulee olla vähintään hie-

man alkuperäisen betonin lujuutta suurempi. Lisäksi betonin valinnassa on kiinnitettävä 

erityistä huomiota kutistuman minimoimiseen, koska kutistuma kuormittaa betonien vä-

listä rajapintaa. Manttelivalujen ahtauden ja tiheän raudoituksen vuoksi itsetiivistyvän be-

tonin ja ruiskubetonin todettiin tarjoavan merkittäviä etuja valutyön toteuttamiseen. Tut-

kimuksissa on havaittu kuitubetonin sekä korkea- ja ultrakorkealujuusbetonien käytön 

tuovan etuja mantteloidun rakenteen kestävyyteen ja säilyvyyteen.  Näiden betonityyp-

pien käyttö lisää kuitenkin kustannuksia ja vaikeuttaa massan työstettävyyttä, joten saa-

vutettavien etujen tulee olla riittävän merkittäviä, jotta niiden käyttö on perusteltua.  

Rajapinnan tartuntojen mitoitusta varten on määritettävä rajapinnassa vallitseva leik-

kausjännitys sekä rajapinnan leikkauskestävyys. Mitoitusosiossa esiteltiin muutamia 

vaihtoehtoisia laskentatapoja rajapinnan leikkausjännityksen määrittämiseksi niin pysty- 

kuin vaakapinnoille. Rajapinnan tartuntojen mitoittamiseen tarkasteltiin kahta vaihtoeh-

toista laskentamenetelmää. Ensimmäinen menetelmä perustui suoraan manttelin pääte-

rästen aiheuttaman leikkausvuon määrittämiseen. Toinen menetelmä pohjautui toisen 
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sukupolven eurokoodin mukaiseen eri aikoina valettujen betonien rajapinnan leikkaus-

kestävyyden laskentakaavaan. Kyseinen kaava on muuttunut merkittävästi verrattuna 

aiempaan eurokoodiin, minkä vuoksi uuteen laskentamenetelmään perehdyttiin työssä 

perusteellisesti. Toisen sukupolven eurokoodiin on lisäksi lisätty ohjeet jälkiasennetta-

vien tartuntojen ankkuroinnista. Myös nämä ohjeet esiteltiin perusteellisesti.  

Työn laskentaosiossa tutkittiin normaalia yksiaukkoista palkkia, joka kuormien kasvun 

vuoksi vaati vahvistamista. Laskennan tavoitteena oli verrata manttelin muodon vaiku-

tusta mantteloidun palkin taivutuskestävyyteen ja poikkileikkauksen jännitystasoihin. 

Laskennat suoritettiin kolmelle eri muotoiselle manttelille: alapuoliselle manttelille, sivu-

manttelille ja U-manttelille. Jännitystarkasteluissa selvitettiin manttelin muodon vaikutuk-

sen lisäksi jännitysten muuttumista manttelin viruman seurauksena sekä jännityseroja 

aktiivisen ja passiivisen vahvistamisen välillä. 

Kaikilla kolmella tarkastellulla manttelin muodolla pystyttiin kasvattamaan palkin kapasi-

teettia merkittävästi. Taivutuskapasiteettia voitiin tehokkaimmin parantaa lisäämällä ve-

toterästen määrää sekä kasvattamalla rakenteen tehollista korkeutta. Puristuskapasitee-

tin parantaminen betonimäärää lisäämällä ei osoittautunut yhtä tehokkaaksi keinoksi tai-

vutuskapasiteetin kasvattamiseksi. U-manttelilla saavutettiin suurin taivutuskapasiteetin 

lisäys, mutta kun huomioitiin materiaalimenekki ja työmäärä, voitiin alapuolisen manttelin 

todeta olevan tehokkain ratkaisu kapasiteetin lisäämiseksi. Myös jännitystarkastelujen 

perusteella alapuolinen mantteli osoittautui toimivimmaksi vaihtoehdoksi. Sen etuja mui-

hin manttelimuotoihin verrattuna olivat vahvistusrakenteen pienempi omapaino, teholli-

sen korkeuden kasvaminen sekä puristuspuolen betonin puuttuminen.  

Manttelin viruman seurauksena todettiin sekä alkuperäisten että manttelin terästen jän-

nitysten kasvavan hieman. Alkuperäisessä betonissa jännitys kasvoi viruman seurauk-

sena hieman alle 15 % passiivisessa vahvistamisessa ja noin 35 % aktiivisessa vahvis-

tamisessa. Merkittävin muutos todettiin kuitenkin manttelin betonissa, joka ennen viru-

maa korkean kimmomoduulinsa vuoksi vastaanotti suuren osan jännityksistä. Viruman 

seurauksena jännityksiä siirtyi muille materiaaleille, ja betonin jännityksen todettiin las-

kevan noin kolmasosaan alkuhetken arvostaan.  

Passiivisessa vahvistamisessa poikkileikkauksen kriittisimmät jännitykset havaittiin alku-

peräisen palkin teräksissä. Olemassa olevia kuormia ei saada siirrettyä vahvistusraken-

teelle passiivisessa vahvistamisessa, minkä vuoksi alkuperäisen palkin jännitykset py-

syvät korkeina. Aktiivisessa vahvistamisessa tunkkaamisen ja väliaikaisen tuennan 
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avulla olemassa olevia kuormia siirretään tehokkaasti manttelille. Esimerkkitapaukses-

samme aktiivinen vahvistaminen alensi alkuperäisten terästen jännitystä noin 40 % ja 

kasvatti manttelin terästen jännitystä yli 60 %. Aktiivisen vahvistamisen haasteeksi osoit-

tautui manttelin mahdollisen puristuspuolen betonin puristusjännitys alkuhetkellä, sillä 

korkean kimmomoduulinsa vuoksi se vastaanottaa suuren osan puristuspuolen jännityk-

sistä.  

Työssä saatiin paljon tietoa betonipalkin mantteloinnista sekä yleisen teorian, työmaato-

teutuksen että mitoituksen osalta. Asetetut tavoitteet saavutettiin pääosin hyvin. Pääta-

voitteena oli tuottaa suunnitteluohje manttelin mitoitusta varten. Työssä löydettiin toimi-

vat laskentamenetelmät mantteloidun palkin taivutus- ja leikkauskestävyyden määrittä-

miseen, rajapinnan leikkauskestävyyden ja tartuntojen mitoitukseen sekä poikkileikkauk-

sen jännitysten tarkasteluun. Laskentamenetelmiin jäi kuitenkin joitakin yksinkertaistauk-

sia. Yksinkertaistukset liittyivät alkukuormituksen huomioon ottamiseen taivutus- ja leik-

kauskestävyyden laskennassa sekä neutraaliakselin siirtymiseen poikkileikkauksen jän-

nitysten laskennassa. Toisaalta työn tavoitteena oli laatia suunnitteluohje, joka tarjoaa 

riittävän varmuustason ja on samalla riittävän yksinkertainen käytettäväksi käytännön 

suunnittelutyössä. Juuri näiden edellä mainittujen yksinkertaistusten ansiosta laskenta-

menetelmät pysyivät selkeinä sekä käytännön suunnittelussa helposti ja nopeasti sovel-

lettavina.  

Työn tavoitteet saavutettiin myös vertailulaskelmien ja rajapinnan lujuuden tarkastelun 

osalta. Epäselväksi työssä jäi kuitenkin rajapinnan pystysuuntaisen leikkausjännityksen 

jakautuminen. Vaikka pystysuuntaisen leikkausjännityksen laskentaan löydettiin toimivia 

laskentamalleja, jäi avoimeksi kysymys siitä, kuinka suuri osuus rajapinnan pystysuun-

taisesta pinta-alasta tulisi huomioida leikkausvuon laskennassa, eli kuinka korkealle leik-

kausvuo todellisuudessa jakautuu. Tämä aihe vaatisi siten tarkempaa jatkotutkimusta. 
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Liite 1: Alkuperäisen palkin taivutuskestävyys ja virumaluku

Lähtötiedot
Terästen lukumäärä, halkaisija ja 
tehollinen korkeus:Mitat:

≔bb 400 mm ≔hb 600 mm ≔ns.b 4 ≔ϕb 20 mm

≔cnom.b 30 mm
Palkin jänneväli ≔L 5 m

≔db =--hb cnom.b ―
ϕb

2
560 mm

Kehäjako ≔kk 5 m

≔As.b =⋅⋅ns.b π
⎛
⎜
⎝
―
ϕb

2

⎞
⎟
⎠

2

1256.637 mm 2

Lähtötiedot betonin virumaluvun määrittämiseksi:

Betonin ikä kuormituksen alkaessa: ≔t0 28

Betonin ikä tarkasteluajankohtana: ≔t ∞

Ympäristön suhteellinen kosteus: ≔RH 50

Ympäristön lämpötila ≔T 20 (celsius)

Sementti tyypistä johtuva kerroin: ≔α 0 (N-tyypin sementti)

Osavarmuuskertoimet

Betoni ≔γc 1.5 Teräs ≔γs 1.15 Käyttöluokkien 1 ja 2 
osavarmuuskertoimet

Materiaaliominaisuudet

Alkuperäisen palkin betoni: Alkuperäisen palkin teräs:

≔fyk.b⎡⎣ ⎤⎦ Teräslaatu: B400

≔

fck.b
fckcube.b
fcm.b

fctm.b

fctk0.05.b
fctk0.95.b
Ec.b

⎡
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎣

⎤
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎦

Betonilaatu: C25/30 ≔Es 200 GPa

≔fyd.b =――
fyk.b
γs

347.826 MPa

≔fcd.b =⋅0.85 ――
fck.b
γc

14.167 MPa
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≔fcd.b =⋅0.85 ――
fck.b
γc

14.167 MPa ≔λ 0.8

Betonin murtopuristuma: ≔εcu 0.0035

Terästen myötövenymä: ≔εyd.b =――
fyd.b
Es

0.00174

Terästen murtovenymä ≔εsu 0.01

Kuormat

Alkuperäiset pysyvät kuormat ≔gDL 6 ――
kN

m2

≔MDL =⋅⋅gDL kk ――
L2

8
93.75 ⋅kN m

Uudet pysyvät kuormat ≔gADL 5 ――
kN

m2

≔MADL =⋅⋅gADL kk ――
L2

8
78.125 ⋅kN m

Hyötykuorma ≔qLL 5 ――
kN

m2

≔MLL =⋅⋅qLL kk ――
L2

8
78.125 ⋅kN m

Murtorajatilan kuormitusyhdistelyt:

≔MEd.1 =⋅1.35 ⎛⎝ +MDL MADL⎞⎠ 232.031 ⋅kN m

≔MEd.2 =+⋅1.15 ⎛⎝ +MDL MADL⎞⎠ ⋅1.5 ⎛⎝MLL⎞⎠ 314.844 ⋅kN m

≔MEd =max ⎛⎝ ,MEd.1 MEd.2⎞⎠ 314.844 ⋅kN m

Taivutuskestävyys:

Mekaaninen raudoitussuhde: ≔ω =⋅――
As.b

⋅bb db
――
fyd.b
fcd.b

0.138

Puristusvyöhykkeen suhteellinen korkeus: ≔β ω

Tasapainoraudoitusraja: ≔βbd =⋅λ ――――
εcu
+εcu εyd.b

0.534

=<β βbd 1 --> Raudoitus myötää murtotilassa



Liite 1: Alkuperäisen palkin taivutuskestävyys ja virumaluku Page 3 of 4

--> Raudoitus myötää murtotilassa=<β βbd 1

Suhteellinen momentti: ≔μ =⋅β
⎛
⎜
⎝

-1 ―
β
2

⎞
⎟
⎠

0.128

Taivutuskestävyys: ≔MRd =⋅⋅⋅μ bb db
2 fcd.b 227.914 ⋅kN m

Käyttöaste: =――
MEd

MRd

%138.1

Virumaluku:

Betonin pinta-ala: ≔Aj =⋅hb bb 0.24 m2

Haihtumiselle altis piiri
(betoni ei kuivu ylöspäin) ≔uj =+⋅2 hb bb 1.6 m

Lämpökorjattu betonin ikä: ≔t0.T =⋅e
-

⎛
⎜
⎝

-―――
4000

+273 T
13.65

⎞
⎟
⎠ t0 27.947

Sementti tyypin
vaikutuksella korjattu betonin ikä:

≔t0 =max
⎛
⎜
⎜⎝

,⋅t0.T
⎛
⎜
⎝

+―――
9

+2 t0.T
1.2

1
⎞
⎟
⎠

α

0.5
⎞
⎟
⎟⎠

27.947

Betonin lujuuden vaikutuksen huomioiva kerroin: ≔βf.cm =―――
16.8
‾‾‾‾‾
――
fcm.b

MPa

2.925

Kuormittumisen alkamisajan huomioiva kerroin: ≔βt0 =――――
1

+0.1 t0
0.20

0.489

Poikkileikkauksen muunnettu paksuus: ≔h0 =―――
⎛⎝ ⋅2 Aj⎞⎠

⋅uj mm
300

Betonin lujuuden vaikutukset huomioivat kertoimet:

≔α1 =
⎛
⎜
⎝
―――
35 MPa
fcm.b

⎞
⎟
⎠

0.7

1.042 ≔α2 =
⎛
⎜
⎝
―――
35 MPa
fcm.b

⎞
⎟
⎠

0.2

1.012 ≔α3 =
⎛
⎜
⎝
―――
35 MPa
fcm.b

⎞
⎟
⎠

0.5

1.03

Suhteellisen kosteuden vaikutuksen 
huomioiva kerroin (fcm≤35 MPa):

≔φRH =

⎛
⎜
⎜
⎜
⎝

+1 ――――

⎛
⎜
⎝

-1 ――
RH
100

⎞
⎟
⎠

⋅0.1 ‾‾3
h0

⎞
⎟
⎟
⎟
⎠

1.747

≔φ0 =⋅⋅φRH βf.cm βt0 2.496Nimellinen virumaluku:
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Nimellinen virumaluku: ≔φ0 =⋅⋅φRH βf.cm βt0 2.496

Suhteellisen kosteuden ja muunnetun poikkileikkauksen huomioiva kerroin fcm≤35 MPa:

≔βH =min ⎛⎝ ,+⋅⋅1.5 ⎛⎝ +1 (( ⋅0.012 RH))18⎞⎠ h0 250 1500⎞⎠ 700.046

Virumisen kehittymistä ajan myötä kuvaava kerroin: ≔βc =
⎛
⎜
⎝
――――

⎛⎝ -t t0⎞⎠
⎛⎝ -+βH t t0⎞⎠

⎞
⎟
⎠

0.3

1

Virumaluku: ≔φb =⋅φ0 βc 2.496
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Liite 2: Palkin 1 laskelmat
Alapuolinen-mantteli

Lähtötiedot

Mitat: Teräkset alkuperäisessä palkissa:

≔bb 400 mm ≔db 560 mm

≔As.b 1256.637 mm 2

≔hb 600 mm ≔hj 100 mm
Terästen lukumäärä, halkaisija ja 
tehollinen korkeus manttelissa:

Palkin jänneväli ≔L 5 m
≔ns.j 4 ≔ϕj 25 mm

≔cnom.j 30 mm

≔dj =--+hb hj cnom.j ―
ϕj

2
657.5 mm

≔As.j =⋅⋅ns.j π
⎛
⎜
⎝
―
ϕj

2

⎞
⎟
⎠

2

1963.495 mm 2

Osavarmuuskertoimet

Betoni ≔γc 1.5 Teräs ≔γs 1.15

Materiaaliominaisuudet

Alkuperäisen palkin teräs: Manttelin teräs:

≔fyk.b⎡⎣ ⎤⎦ Teräslaatu: B400 ≔fyk.j⎡⎣ ⎤⎦ Teräslaatu: B500

≔Es 200 GPa

Alkuperäisen palkin betoni: Manttelin betoni:

≔

fck.j
fckcube.j
fcm.j

fctm.j

fctk0.05.j
fctk0.95.j
Ec.j

⎡
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎣

⎤
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎦

Betonilaatu: C30/37≔

fck.b
fckcube.b
fcm.b

fctm.b

fctk0.05.b
fctk0.95.b
Ec.b

⎡
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎣

⎤
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎦

Betonilaatu: C25/30

≔Ec.b.eff =――
Ec.b

+1 φb

9.003 GPa
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≔

fck.b
fckcube.b
fcm.b

fctm.b

fctk0.05.b
fctk0.95.b
Ec.b

⎡
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎣

⎤
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎦

Betonilaatu: C25/30 ≔

fck.j
fckcube.j
fcm.j

fctm.j

fctk0.05.j
fctk0.95.j
Ec.j

⎡
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎣

⎤
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎦

Betonilaatu: C30/37

Alkuperäisen betonin virumaluku t(∞): ≔φb 2.496 ≔Ec.b.eff =――
Ec.b

+1 φb

9.003 GPa

≔fcd.b =⋅0.85 ――
fck.b
γc

14.167 MPa ≔fctd.b =⋅1 ―――
fctk0.05.b

γc
1.197 MPa ≔λ 0.8

≔fcd.j =⋅0.85 ――
fck.j
γc

17 MPa ≔fctd.j =⋅1 ―――
fctk0.05.j

γc
1.352 MPa

≔fyd.b =――
fyk.b
γs

347.826 MPa ≔fyd.j =――
fyk.j
γs

434.783 MPa

≔αs =――
Es

Ec.b

6.354 ≔αs.eff =―――
Es

Ec.b.eff

22.214 ≔αc =――
Ec.j

Ec.b

1.043

Betonien kimmokertoimien suhde, kun 
vain alkuperäinen betoni on virunut:

≔αc.eff.0 =―――
Ec.j

Ec.b.eff

3.647

Betonin murtopuristuma: ≔εcu 0.0035

Vanhojen terästen myötövenymä: ≔εyd.b =――
fyd.b
Es

0.00174

Uusien terästen myötövenymä: ≔εyd.j =――
fyd.j
Es

0.00217

Terästen murtovenymä ≔εsu 0.01

Kuormat

Alkuperäiset pysyvät kuormat ≔MDL ⋅93.75 kN m

Uudet pysyvät kuormat ≔MADL ⋅78.125 kN m

Hyötykuorma ≔MLL ⋅78.125 kN m

Vahvistusrakenteen painosta aiheutuva kuorma:

≔gJ =⋅⋅⋅hj bb 2500
⎛
⎜
⎝
――
kg

m3

⎞
⎟
⎠

9.81 ―
m

s2
0.981 ――

kN
m

≔MJ =⋅gJ ――
L2

8
3.066 ⋅kN m

Murtorajatilan kuormitusyhdistelyt:
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≔MJ =⋅gJ ――
L2

8
3.066 ⋅kN m

Murtorajatilan kuormitusyhdistelyt:

≔MEd.1 =⋅1.35 ⎛⎝ ++MDL MADL MJ⎞⎠ 236.17 ⋅kN m

≔MEd.2 =+⋅1.15 ⎛⎝ ++MDL MADL MJ⎞⎠ ⋅1.5 ⎛⎝MLL⎞⎠ 318.369 ⋅kN m

≔MEd =max ⎛⎝ ,MEd.1 MEd.2⎞⎠ 318.369 ⋅kN m

Haljenneen alkuperäisen poikkileikkauksen poikkileikkaussuureet

Oletetaan alkuperäisen poikkileikkauksen olevan haljenneessa tilassa

Terästen neliömomentit omien painopisteidensä suhteen jätetään 
huomioimatta, koska niiden osuus niin merkityksetön.

Neutraaliakselin sijainti haljenneelle alkuperäiselle poikkileikkaukselle

G
ue

ss
 V

al
ue

s
Co

ns
tr

ai
nt

s
So

lv
er

≔kdb mm

＝―――
⋅bb kdb

2

2
⋅⋅αs As.b ⎛⎝ -db kdb⎞⎠

≔kdb =find ⎛⎝kdb⎞⎠ 130.889 mm

Staattinen momentti neutraaliakselin 
suhteen tulee olla 0:

Haljenneen alkuperäisen poikkileikkauksen neliömomentti

≔Icr.b =+―――
⋅bb kdb

3

3
⋅⋅αs As.b ⎛⎝ -db kdb⎞⎠

2 ⎛⎝ ⋅1.7693 109 ⎞⎠ mm 4

Neutraaliakselin sijainti murtohetkellä

≔x =―――――――
+⋅As.j fyd.j ⋅As.b fyd.b

⋅⋅fcd.b bb λ
284.732 mm

≔εbi =―――――――
⋅⎛⎝ +MDL MJ⎞⎠ ⎛⎝ -hb kdb⎞⎠

⋅Icr.b Ec.b

0.00082

Venymä palkin alareunassa vahvistamishetkellä (tukematon rakennustapa):
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≔εbi =―――――――
⋅⎛⎝ +MDL MJ⎞⎠ ⎛⎝ -hb kdb⎞⎠

⋅Icr.b Ec.b

0.00082

Terästen venymä murtohetkellä

≔εs.b =⋅――
-db x

x
εcu 0.0034 =<<εyd.b εs.b εsu 1 -->Normaali sitkeä 

murtuminen -->
Teräkset myötäävät, 
murtuminen tapahtuu 
betonin saavuttaessa 
murtopuristuman

≔εs.j =-⋅――
-dj x

x
εcu εbi 0.00377 =<<εyd.j εs.j εsu 1

Vahvistamishetkellä palkissa ajateltu vaikuttavan manttelin painosta ja alkuperäisestä 
pysyvästä kuormasta aiheutuva venymä.

Jos teräkset eivät myötää murtohetkellä, tulee neutraaliakselin sijainti x etsiä 
voimien tasapainon avulla iteratiivisesti käyttämällä terästen jännityksenä 
myötölujuuden sijasta teräksissä olevaa venymää vastaavaa jännitystä. Kyseisiä 
jännityksiä tulee käyttää myös momenttikapasiteetin laskennassa. Jos 
kummatkaan teräksistä eivät myötää on kyseessä hauras äkillinen murtuma, joka 
ei ole sallittu murtumistapa.

Palkin momenttikapasiteetti

≔MRd =+⋅⋅As.b fyd.b
⎛
⎜
⎝

-db ――
⋅λ x
2

⎞
⎟
⎠

⋅⋅As.j fyd.j
⎛
⎜
⎝

-dj ――
⋅λ x
2

⎞
⎟
⎠

659.064 ⋅kN m

Käyttöaste: =――
MEd

MRd

%48.3

Mantteloidun palkin halkeilumomentti

Tutkitaan mikä on halkeilumomentin arvo manttelille, kun alkuperäinen 
palkki on jo haljennut.

Neutraaliakselin sijainti, kun alkuperäinen palkki on haljennut, mutta manttelin 
betoni on halkeilematon (raudoitusta ei huomioida). 

G
ue

ss
 V

al
ue

s
Co

ns
tr

ai
nt

s
So

lv
er

≔kdj.I mm

Staattinen momentti neutraaliakselin 
suhteen tulee olla 0:

＝―――
⋅bb kdj.I

2

2
⋅⋅⋅αc bb hj

⎛
⎜
⎝

-+hb ―
hj
2

kdj.I
⎞
⎟
⎠

≔kdj.I =find ⎛⎝kdj.I⎞⎠ 278.435 mm
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G
ue

ss
 V

al
ue

s
Co

ns
tr

ai
nt

s
So

lv
er

≔kdj.I mm

Staattinen momentti neutraaliakselin 
suhteen tulee olla 0:

＝―――
⋅bb kdj.I

2

2
⋅⋅⋅αc bb hj

⎛
⎜
⎝

-+hb ―
hj
2

kdj.I
⎞
⎟
⎠

≔kdj.I =find ⎛⎝kdj.I⎞⎠ 278.435 mm

Neliömomentti, kun alkuperäinen palkki on haljennut, mutta manttelin 
betoni on halkeilematon:

≔Ij =++―――
⋅bb kdj.I

3

3
――――

⋅⋅αc bb hj
3

12
⋅⋅⋅αc bb hj

⎛
⎜
⎝

-+hb ―
hj
2

kdj.I
⎞
⎟
⎠

2

⎛⎝ ⋅8.674 109 ⎞⎠ mm 4

Halkeilumomentti manttelin halkeamiselle

≔Mcr.j =―――
⋅fctm.j Ij

kdj.I
90.234 ⋅kN m

=>+MADL MLL Mcr.j 1 Halkeilumomentti ylitetty --> laskenta suoritetaan 
halkeilleilla poikkileikkaussuureilla

Jännitysrajat

Alkuperäisten terästen jännitysraja: ≔σs.max.b =⋅0.6 fyk.b 240 MPa

Manttelin terästen jännitysraja: ≔σs.max.j =⋅0.6 fyk.j 300 MPa

Alkuperäisen betonin puristusjännitysraja: ≔σc.max.b =⋅0.6 fck.b 15 MPa

Jännitysten laskenta vahvistetun palkin kuormituksen alkaessa

Lasketaan jännitykset palkin jännevälin keskellä, kun kuormitus alkaa mantteloidulle 
poikkileikkaukselle. Tällöin alkuperäisen betonin viruma on tapahtunut, mutta 
manttelin betoni ei ole vielä virunut. 

Neutraaliakselin sijainti alkuperäiselle poikkileikkaukselle, kun alkuperäinen 
betoni on haljennut ja virunut

G
ue

ss
 V

al
ue

s
Co

ns
tr

ai
nt

s
So

lv
er

≔kdb.eff mm

＝――――
⋅bb kdb.eff

2

2
⋅⋅αs.eff As.b ⎛⎝ -db kdb.eff⎞⎠

≔kdb.eff =find ⎛⎝kdb.eff⎞⎠ 218.365 mm

Staattinen momentti neutraaliakselin 
suhteen tulee olla 0:
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G
ue

ss
 V

al
ue

s
Co

ns
tr

ai
nt

s
So

lv
er

≔kdb.eff mm

＝――――
⋅bb kdb.eff

2

2
⋅⋅αs.eff As.b ⎛⎝ -db kdb.eff⎞⎠

≔kdb.eff =find ⎛⎝kdb.eff⎞⎠ 218.365 mm

Staattinen momentti neutraaliakselin 
suhteen tulee olla 0:

Haljenneen alkuperäisen poikkileikkauksen neliömomentti, kun 
viruma huomioidaan:

≔Icr.b.eff =+――――
⋅bb kdb.eff

3

3
⋅⋅αs.eff As.b ⎛⎝ -db kdb.eff⎞⎠

2 ⎛⎝ ⋅4.6464 109 ⎞⎠ mm 4

Neutraaliakselin sijainti mantteloidulle poikkileikkaukselle, kun molemmat 
betonit ovat haljenneet ja alkuperäinen betoni on virunut

G
ue

ss
 V

al
ue

s
Co

ns
tr

ai
nt

s
So

lv
er

≔kdj.eff.0 mm

＝――――
⋅bb kdj.eff.0

2

2
+⋅⋅αs.eff As.b ⎛⎝ -db kdj.eff.0⎞⎠ ⋅⋅αs.eff As.j ⎛⎝ -dj kdj.eff.0⎞⎠

≔kdj.eff.0 =find ⎛⎝kdj.eff.0⎞⎠ 324.69 mm

Staattinen momentti neutraaliakselin 
suhteen tulee olla 0:

Haljenneen mantteloidun poikkileikkauksen neliömomentti, kun 
vain alkuperäisen betonin viruma huomioidaan:

≔Icr.j.eff.0 =

+

 ↲+――――
⋅bb kdj.eff.0

3

3
⋅⋅αs.eff As.b ⎛⎝ -db kdj.eff.0⎞⎠

2

⋅⋅αs.eff As.j ⎛⎝ -dj kdj.eff.0⎞⎠
2

⎛⎝ ⋅1.0941 1010⎞⎠ mm 4

Jännitysten laskenta:

Passiivinen (tukematon) vahvistaminen:

Terästen jännitykset:

Alkuperäisen palkin teräksissä 
olevat jännitys ennen
manttelin kovettumista:

≔σs.b1.0 =⋅――――――――
⋅⎛⎝ +MDL MJ⎞⎠ ⎛⎝ -db kdb.eff⎞⎠

Icr.b.eff
αs.eff 158.131 MPa
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Alkuperäisen palkin teräksissä 
olevat jännitys ennen
manttelin kovettumista:

≔σs.b1.0 =⋅――――――――
⋅⎛⎝ +MDL MJ⎞⎠ ⎛⎝ -db kdb.eff⎞⎠

Icr.b.eff
αs.eff 158.131 MPa

Alkuperäisen palkin teräksissä 
olevat jännitys kuormien 
lisäyksen seurauksena:

≔σs.b2.0 =⋅―――――――――
⋅⎛⎝ +MADL MLL⎞⎠ ⎛⎝ -db kdj.eff.0⎞⎠

Icr.j.eff.0
αs.eff 74.651 MPa

Alkuperäisen palkin teräksissä 
oleva jännitys yhteensä:

≔σs.b.p.0 =+σs.b1.0 σs.b2.0 232.782 MPa

Käyttöaste: =―――
σs.b.p.0

σs.max.b

%97

Manttelin teräksissä 
oleva jännitys:

≔σs.j.p.0 =⋅―――――――――
⋅⎛⎝ +MADL MLL⎞⎠ ⎛⎝ -dj kdj.eff.0⎞⎠

Icr.j.eff.0
αs.eff 105.583 MPa

Käyttöaste: =―――
σs.j.p.0

σs.max.j

%35.2

Betonin jännitykset:

Alkuperäisessä betonissa oleva
jännitys ennen manttelin 
kovettumista:

≔σc.b1.p.0 =――――――
⋅⎛⎝ +MDL MJ⎞⎠ kdb.eff

Icr.b.eff
4.55 MPa

Alkuperäisessä betonissa 
oleva jännitys kuormien 
lisäyksen seurauksena:

≔σc.b2.p.0 =――――――――
⋅⎛⎝ +MADL MLL⎞⎠ kdj.eff.0

Icr.j.eff.0
4.637 MPa

Alkuperäisessä betonissa 
oleva jännitys yhteensä:

≔σc.b.p.0 =+σc.b1.p.0 σc.b2.p.0 9.187 MPa

Käyttöaste: =―――
σc.b.p.0

σc.max.b

%61.2

Aktiivinen (tuettu) vahvistaminen:

Alkuperäisen palkin teräksissä oleva jännitys:

≔σs.b.a.0 =⋅―――――――――――――
⋅⎛⎝ +++MDL MADL MJ MLL⎞⎠ ⎛⎝ -db kdj.eff.0⎞⎠

Icr.j.eff.0
αs.eff 120.906 MPa

=―――
σs.b.a.0

σs.max.b

%50.4
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≔σs.b.a.0 =⋅―――――――――――――
⋅⎛⎝ +++MDL MADL MJ MLL⎞⎠ ⎛⎝ -db kdj.eff.0⎞⎠

Icr.j.eff.0
αs.eff 120.906 MPa

Käyttöaste: =―――
σs.b.a.0

σs.max.b

%50.4

Manttelin teräksissä oleva jännitys:

≔σs.j.a.0 =⋅―――――――――――――
⋅⎛⎝ +++MDL MADL MJ MLL⎞⎠ ⎛⎝ -dj kdj.eff.0⎞⎠

Icr.j.eff.0
αs.eff 171.004 MPa

Käyttöaste: =―――
σs.j.a.0

σs.max.j

%57

Alkuperäisessä betonissa oleva jännitys:

≔σc.b.a.0 =―――――――――――
⋅⎛⎝ +++MDL MADL MJ MLL⎞⎠ kdj.eff.0

Icr.j.eff.0
7.51 MPa

Käyttöaste: =―――
σc.b.a.0

σc.max.b

%50.1

Jännitysten laskenta lopullisessa tilanteessa

Alapuolisessa mantteloinnissa betonia lisättiin ainoastaan poikkileikkauksen 
vedetylle puolelle. Koska manttelin betonin todettiin halkeavan, ei se 
laskennallisesti osallistu jännitysten vastaanottamiseen. Tästä syystä manttelin 
betonin virumisella ei ole vaikutusta jännitysten uudelleenjakaantumiseen. 
Poikkileikkauksen jännitykset eivät siis laskennallisesti muutu mantteloidun 
poikkileikkauksen kuormituksen alkamisen jälkeen. 
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Liite 3: Palkin 2 laskelmat
Sivujen manttelointi

Lähtötiedot

Mitat: Teräkset alkuperäisessä palkissa:

≔bb 400 mm ≔bj 50 mm ≔db 560 mm

≔As.b 1256.637 mm 2

≔hb 600 mm

Palkin jänneväli ≔L 5 m

Terästen lukumäärä, halkaisija ja 
tehollinen korkeus manttelissa:

Manttelissa teräkset sijaitsevat 2 eri tasossa

Alemmat teräkset Ylemmät teräkset

≔ns.j.1 2 ≔ϕj.1 25 mm ≔ns.j.2 2 ≔ϕj.2 25 mm

≔cnom.j 30 mm Terästen välinen vapaaväli ≔yj 30 mm

≔dj.1 =--hb cnom.j ――
ϕj.1

2
557.5 mm ≔dj.2 =---dj.1 ――

ϕj.1

2
――
ϕj.2

2
yj 502.5 mm

≔As.j.1 =⋅⋅ns.j.1 π
⎛
⎜
⎝
――
ϕj.1

2

⎞
⎟
⎠

2

981.748 mm 2 ≔As.j.2 =⋅⋅ns.j.2 π
⎛
⎜
⎝
――
ϕj.2

2

⎞
⎟
⎠

2

981.748 mm 2

Lähtötiedot manttelin virumaluvun määrittämiseksi:

Betonin ikä kuormituksen alkaessa: ≔t0 28

Betonin ikä tarkasteluajankohtana: ≔t ∞

Ympäristön suhteellinen kosteus: ≔RH 50

Ympäristön lämpötila: ≔T 20 (celsius-asteina)

Sementti tyypistä johtuva kerroin: ≔α 0 (N-tyypin sementti)

Osavarmuuskertoimet

≔γc 1.5 ≔γs 1.15Betoni Teräs
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Betoni ≔γc 1.5 Teräs ≔γs 1.15

Materiaaliominaisuudet

Alkuperäisen palkin teräs: Manttelin teräs:

≔fyk.b⎡⎣ ⎤⎦ Teräslaatu: B400 ≔fyk.j⎡⎣ ⎤⎦ Teräslaatu: B500

≔Es 200 GPa

Alkuperäisen palkin betoni: Manttelin betoni:

≔

fck.b
fckcube.b
fcm.b

fctm.b

fctk0.05.b
fctk0.95.b
Ec.b

⎡
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎣

⎤
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎦

Betonilaatu: C25/30 ≔

fck.j
fckcube.j
fcm.j

fctm.j

fctk0.05.j
fctk0.95.j
Ec.j

⎡
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎣

⎤
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎦

Betonilaatu: C30/37

Alkuperäisen betonin virumaluku t(∞): ≔φb 2.496 ≔Ec.b.eff =――
Ec.b

+1 φb

9.003 GPa

≔fcd.b =⋅0.85 ――
fck.b
γc

14.167 MPa ≔fctd.b =⋅1 ―――
fctk0.05.b

γc
1.197 MPa ≔λ 0.8

≔fcd.j =⋅0.85 ――
fck.j
γc

17 MPa ≔fctd.j =⋅1 ―――
fctk0.05.j

γc
1.352 MPa

≔fyd.b =――
fyk.b
γs

347.826 MPa ≔fyd.j =――
fyk.j
γs

434.783 MPa

≔αs =――
Es

Ec.b

6.354 ≔αs.eff =―――
Es

Ec.b.eff

22.214 ≔αc =――
Ec.j

Ec.b

1.043

Betonien kimmokertoimien suhde, kun 
vain alkuperäinen betoni on virunut:

≔αc.eff.0 =―――
Ec.j

Ec.b.eff

3.647

Betonin murtopuristuma: ≔εcu 0.0035

≔εyd.b =――
fyd.b
Es

0.00174
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Alkuperäisten terästen myötövenymä: ≔εyd.b =――
fyd.b
Es

0.00174

Manttelin terästen myötövenymä: ≔εyd.j =――
fyd.j
Es

0.00217

Terästen murtovenymä ≔εsu 0.01

Manttelin virumaluku

Manttelin pinta-ala: ≔Aj =⋅hb bj ⎛⎝ ⋅3 104 ⎞⎠ mm 2

Haihtumiselle altis piiri
(mantteli ei kuivu ylös- ja sisäänpäin): ≔uj =+hb bj 650 mm

Lämpökorjattu betonin ikä: ≔t0.T =⋅e
-

⎛
⎜
⎝

-―――
4000

+273 T
13.65

⎞
⎟
⎠ t0 27.947

Sementti tyypin
vaikutuksella korjattu betonin ikä:

≔t0 =max
⎛
⎜
⎜⎝

,⋅t0.T
⎛
⎜
⎝

+―――
9

+2 t0.T
1.2

1
⎞
⎟
⎠

α

0.5
⎞
⎟
⎟⎠

27.947

Betonin lujuuden vaikutuksen huomioiva kerroin: ≔βf.cm =―――
16.8
‾‾‾‾‾
――
fcm.j

MPa

2.725

Kuormittumisen alkamisajan huomioiva kerroin: ≔βt0 =――――
1

+0.1 t0
0.20

0.489

Poikkileikkauksen muunnettu paksuus: ≔h0 =―――
⎛⎝ ⋅2 Aj⎞⎠

⋅uj mm
92.308

Betonin lujuuden vaikutukset huomioivat kertoimet:

≔α1 =
⎛
⎜
⎝
―――
35 MPa
fcm.j

⎞
⎟
⎠

0.7

0.944 ≔α2 =
⎛
⎜
⎝
―――
35 MPa
fcm.j

⎞
⎟
⎠

0.2

0.984 ≔α3 =
⎛
⎜
⎝
―――
35 MPa
fcm.j

⎞
⎟
⎠

0.5

0.96

Suhteellisen kosteuden vaikutuksen 
huomioiva kerroin (fcm>35 MPa):

≔φRH =⋅

⎛
⎜
⎜
⎜
⎝

+1 ⋅――――

⎛
⎜
⎝

-1 ――
RH
100

⎞
⎟
⎠

⋅0.1 ‾‾3
h0

α1

⎞
⎟
⎟
⎟
⎠
α2 2.011

Nimellinen virumaluku: ≔φ0 =⋅⋅φRH βf.cm βt0 2.678

Suhteellisen kosteuden ja muunnetun poikkileikkauksen huomioiva kerroin fcm≥35 MPa:
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≔φ0 =⋅⋅φRH βf.cm βt0 2.678

Suhteellisen kosteuden ja muunnetun poikkileikkauksen huomioiva kerroin fcm≥35 MPa:

≔βH =min ⎛⎝ ,+⋅⋅1.5 ⎛⎝ +1 (( ⋅0.012 RH))18⎞⎠ h0 ⋅250 α3 ⋅1500 α3
⎞⎠ 378.404

Virumisen kehittymistä ajan myötä kuvaava kerroin: ≔βc =
⎛
⎜
⎝
――――

⎛⎝ -t t0⎞⎠
⎛⎝ -+βH t t0⎞⎠

⎞
⎟
⎠

0.3

1

Virumaluku: ≔φj =⋅φ0 βc 2.678 ≔Ec.j.eff =――
Ec.j

+1 φj

8.928 GPa

Betoninen kimmokertoimien suhde, kun 
molemmat betonit ovat viruneet:

≔αc.eff.1 =―――
Ec.j.eff

Ec.b.eff

0.992

Kuormat

Alkuperäiset pysyvät kuormat ≔MDL ⋅93.75 kN m

Uudet pysyvät kuormat ≔MADL ⋅78.125 kN m

Hyötykuorma ≔MLL ⋅78.125 kN m

Vahvistusrakenteen painosta aiheutuva kuorma:

≔gJ =⋅⋅⎛⎝ ⋅⋅2 bj hb⎞⎠ 2500
⎛
⎜
⎝
――
kg

m3

⎞
⎟
⎠

9.81 ―
m

s2
1.472 ――

kN
m

≔MJ =⋅gJ ――
L2

8
4.598 ⋅kN m

Murtorajatilan kuormitusyhdistelyt:

≔MEd.1 =⋅1.35 ⎛⎝ ++MDL MADL MJ⎞⎠ 238.239 ⋅kN m

≔MEd.2 =+⋅1.15 ⎛⎝ ++MDL MADL MJ⎞⎠ ⋅1.5 ⎛⎝MLL⎞⎠ 320.132 ⋅kN m

≔MEd =max ⎛⎝ ,MEd.1 MEd.2⎞⎠ 320.132 ⋅kN m

Haljenneen alkuperäisen poikkileikkauksen poikkileikkaussuureet

Neutraaliakselin sijainti haljenneelle alkuperäiselle poikkileikkaukselle:

≔kdb 130.889 mm

Haljenneen alkuperäisen poikkileikkauksen neliömomentti

≔Icr.b ⎛⎝ ⋅1.7693 109 ⎞⎠ mm 4
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≔Icr.b ⎛⎝ ⋅1.7693 109 ⎞⎠ mm 4

Neutraaliakselin sijainti murtohetkellä

≔x =――――――――――
+⋅⎛⎝ +As.j.1 As.j.2⎞⎠ fyd.j ⋅As.b fyd.b

⎛⎝ +⋅fcd.b bb ⋅⋅fcd.j 2 bj⎞⎠ λ
219.025 mm

Venymä alempien terästen kohdalla vahvistamishetkellä (tukematon rakennustapa):

≔εbi.1 =――――――――
⋅⎛⎝ +MDL MJ⎞⎠ ⎛⎝ -dj.1 kdb⎞⎠
⋅Icr.b Ec.b

0.00075

Venymä ylempien terästen kohdalla vahvistamishetkellä (tukematon rakennustapa):

≔εbi.2 =――――――――
⋅⎛⎝ +MDL MJ⎞⎠ ⎛⎝ -dj.2 kdb⎞⎠
⋅Icr.b Ec.b

0.00066

Terästen venymä murtohetkellä

≔εs.b =⋅――
-db x

x
εcu 0.00545 =<<εyd.b εs.b εsu 1 -->Normaali sitkeä 

murtuminen -->
Kaikki teräkset 
myötäävät, murtuminen 
tapahtuu betonin 
saavuttaessa 
murtopuristuman

≔εs.j.1 =-⋅―――
-dj.1 x

x
εcu εbi.1 0.00466 =<<εyd.j εs.j.1 εsu 1

≔εs.j.2 =-⋅―――
-dj.2 x

x
εcu εbi.2 0.00387 =<<εyd.j εs.j.2 εsu 1

Vahvistamishetkellä palkissa ajateltu vaikuttavan manttelin painosta ja alkuperäisestä 
pysyvästä kuormasta aiheutuva venymä.

Jos teräkset eivät myötää murtohetkellä, tulee neutraaliakselin sijainti x etsiä 
voimien tasapainon avulla iteratiivisesti käyttämällä terästen jännityksenä 
myötölujuuden sijasta teräksissä vaikuttavaa venymää vastaavaa jännitystä. 
Kyseisiä jännityksiä tulee käyttää myös momenttikapasiteetin laskennassa. Jos 
kummatkaan teräksistä eivät myötää, on kyseessä hauras äkillinen murtuma, joka 
ei ole sallittu murtumistapa.

Palkin momenttikapasiteetti

≔MRd =++⋅⋅As.b fyd.b
⎛
⎜
⎝

-db ――
⋅λ x
2

⎞
⎟
⎠

⋅⋅As.j.1 fyd.j
⎛
⎜
⎝

-dj.1 ――
⋅λ x
2

⎞
⎟
⎠

⋅⋅As.j.2 fyd.j
⎛
⎜
⎝

-dj.2 ――
⋅λ x
2

⎞
⎟
⎠

584.143 ⋅kN m

=――
MEd

MRd

%54.8
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Käyttöaste: =――
MEd

MRd

%54.8

Mantteloidun palkin halkeilumomentti

Tutkitaan mikä on halkeilumomentin arvo manttelille, kun alkuperäinen 
palkki on jo haljennut.

Neutraaliakselin sijainti, kun alkuperäinen palkki on haljennut, mutta manttelin 
betoni on halkeilematon (raudoitusta ei huomioida). 

G
ue

ss
 V

al
ue

s
Co

ns
tr

ai
nt

s
So

lv
er

≔kdj.I mm

＝―――――――
⋅⎛⎝ +bb ⋅⋅2 bj αc⎞⎠ kdj.I

2

2
⋅⋅⋅⋅αc 2 bj ⎛⎝ -hb kdj.I⎞⎠

⎛
⎜
⎝
―――

-hb kdj.I
2

⎞
⎟
⎠

≔kdj.I =find ⎛⎝kdj.I⎞⎠ 187.577 mm

Neliömomentti, kun alkuperäinen palkki on haljennut, mutta manttelin 
betoni on halkeilematon

≔Ij =++―――
⋅bb kdj.I

3

3
―――――

⋅⋅⋅αc 2 bj hb
3

12
⋅⋅⋅⋅αc 2 bj hb

⎛
⎜
⎝

-―
hb
2

kdj.I
⎞
⎟
⎠

2

⎛⎝ ⋅3.549 109 ⎞⎠ mm 4

Halkeilumomentti manttelin halkeamiselle:

≔Mcr.j =―――
⋅fctm.j Ij

kdj.I
54.801 ⋅kN m

=>+MADL MLL Mcr.j 1 Halkeilumomentti ylitetty --> laskenta suoritetaan 
halkeilleilla poikkileikkaussuureilla

Jännitysrajat

Alkuperäisten terästen jännitysraja: ≔σs.max.b =⋅0.6 fyk.b 240 MPa

Manttelin terästen jännitysraja: ≔σs.max.j =⋅0.6 fyk.j 300 MPa

Alkuperäisen betonin puristusjännitysraja: ≔σc.max.b =⋅0.6 fck.b 15 MPa

≔σc.max.j =⋅0.6 fck.j 18 MPaManttelin betonin puristusjännitysraja:
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≔σc.max.b =⋅0.6 fck.b 15 MPa

Manttelin betonin puristusjännitysraja: ≔σc.max.j =⋅0.6 fck.j 18 MPa

Jännitysten laskenta vahvistetun palkin kuormituksen alkaessa

Lasketaan jännitykset palkin jännevälin keskellä, kun kuormitus alkaa mantteloidulle 
poikkileikkaukselle. Tällöin alkuperäisen betonin viruma on tapahtunut, mutta 
manttelin betoni ei ole vielä virunut. 

Alkuperäisen viruneen poikkileikkauksen poikkileikkaussuureet:

≔kdb.eff 218.46 mm

≔Icr.b.eff ⎛⎝ ⋅4.6501 109 ⎞⎠ mm 4

Neutraaliakselin sijainti mantteloidulle poikkileikkaukselle, kun molemmat 
betonit ovat haljenneet ja alkuperäinen betoni on virunut

G
ue

ss
 V

al
ue

s
Co

ns
tr

ai
nt

s
So

lv
er

≔kdj.eff.0 mm

＝―――――――――
⋅⎛⎝ +bb ⋅⋅2 bj αc.eff.0⎞⎠ kdj.eff.0

2

2 +
 ↲+⋅⋅αs.eff As.b ⎛⎝ -db kdj.eff.0⎞⎠ ⋅⋅αs.eff As.j.1 ⎛⎝ -dj.1 kdj.eff.0⎞⎠

⋅⋅αs.eff As.j.2 ⎛⎝ -dj.2 kdj.eff.0⎞⎠

≔kdj.eff.0 =find ⎛⎝kdj.eff.0⎞⎠ 238.262 mm

Staattinen momentti neutraaliakselin 
suhteen tulee olla 0:

Haljenneen mantteloidun poikkileikkauksen neliömomentti, kun 
vain alkuperäisen betonin viruma huomioidaan:

≔Icr.j.eff.0 =

++

 ↲+―――――――――
⋅⎛⎝ +⋅⋅αc.eff.0 2 bj bb⎞⎠ kdj.eff.0

3

3
⋅⋅αs.eff As.b ⎛⎝ -db kdj.eff.0⎞⎠

2

⋅⋅αs.eff As.j.1 ⎛⎝ -dj.1 kdj.eff.0⎞⎠
2 ⋅⋅αs.eff As.j.2 ⎛⎝ -dj.2 kdj.eff.0⎞⎠

2

⎛⎝ ⋅1.0083 1010⎞⎠ mm 4

Jännitysten laskenta:

Passiivinen (tukematon) vahvistaminen:

Terästen jännitykset:
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Terästen jännitykset:

Alkuperäisen palkin teräksissä 
olevat jännitys ennen
manttelin kovettumista:

≔σs.b1.0 =⋅――――――――
⋅⎛⎝ +MDL MJ⎞⎠ ⎛⎝ -db kdb.eff⎞⎠

Icr.b.eff
αs.eff 160.462 MPa

Alkuperäisen palkin teräksissä 
olevat jännitys kuormien 
lisäyksen seurauksena:

≔σs.b2.0 =⋅―――――――――
⋅⎛⎝ +MADL MLL⎞⎠ ⎛⎝ -db kdj.eff.0⎞⎠

Icr.j.eff.0
αs.eff 110.757 MPa

Alkuperäisen palkin teräksissä 
oleva jännitys yhteensä:

≔σs.b.p.0 =+σs.b1.0 σs.b2.0 271.219 MPa

Käyttöaste: =―――
σs.b.p.0

σs.max.b

%113

Manttelin teräksistä tarkastellaan ainoastaan alempien terästen jännitystä, koska 
niissä jännitys on suurempi ja ne muodostavat siten mitoituksen kannalta 
määräävämmän tapauksen.

Manttelin alemmissa 
teräksissä oleva jännitys:

≔σs.j.p.0 =⋅――――――――――
⋅⎛⎝ +MADL MLL⎞⎠ ⎛⎝ -dj.1 kdj.eff.0⎞⎠

Icr.j.eff.0
αs.eff 109.896 MPa

Käyttöaste: =―――
σs.j.p.0

σs.max.j

%36.6

Betonin jännitykset:

Alkuperäisessä betonissa oleva
jännitys ennen manttelin 
kovettumista:

≔σc.b1.p.0 =――――――
⋅⎛⎝ +MDL MJ⎞⎠ kdb.eff

Icr.b.eff
4.62 MPa

Alkuperäisessä betonissa 
oleva jännitys kuormien 
lisäyksen seurauksena:

≔σc.b2.p.0 =――――――――
⋅⎛⎝ +MADL MLL⎞⎠ kdj.eff.0

Icr.j.eff.0
3.692 MPa

Alkuperäisessä betonissa 
oleva jännitys yhteensä:

≔σc.b.p.0 =+σc.b1.p.0 σc.b2.p.0 8.313 MPa

Käyttöaste: =―――
σc.b.p.0

σc.max.b

%55.4

Manttelin betonissa 
oleva jännitys:

≔σc.j.p.0 =⋅――――――――
⋅⎛⎝ +MADL MLL⎞⎠ kdj.eff.0

Icr.j.eff.0
αc.eff.0 13.466 MPa

=―――
σc.j.p.0

σc.max.j

%74.8
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Käyttöaste: =―――
σc.j.p.0

σc.max.j

%74.8

Aktiivinen (tuettu) vahvistaminen:

Alkuperäisen palkin teräksissä oleva jännitys:

≔σs.b.a.0 =⋅―――――――――――――
⋅⎛⎝ +++MDL MADL MJ MLL⎞⎠ ⎛⎝ -db kdj.eff.0⎞⎠

Icr.j.eff.0
αs.eff 180.471 MPa

Käyttöaste: =―――
σs.b.a.0

σs.max.b

%75.2

Manttelin alemmissa teräksissä oleva jännitys:

≔σs.j.a.0 =⋅―――――――――――――
⋅⎛⎝ +++MDL MADL MJ MLL⎞⎠ ⎛⎝ -dj.1 kdj.eff.0⎞⎠

Icr.j.eff.0
αs.eff 179.068 MPa

Käyttöaste: =―――
σs.j.a.0

σs.max.j

%59.7

Alkuperäisessä betonissa oleva jännitys:

≔σc.b.a.0 =―――――――――――
⋅⎛⎝ +++MDL MADL MJ MLL⎞⎠ kdj.eff.0

Icr.j.eff.0
6.016 MPa

Käyttöaste: =―――
σc.b.a.0

σc.max.b

%40.1

Manttelin betonissa oleva jännitys:

≔σc.j.a.0 =⋅―――――――――――
⋅⎛⎝ +++MDL MADL MJ MLL⎞⎠ kdj.eff.0

Icr.j.eff.0
αc.eff.0 21.943 MPa

Käyttöaste: =―――
σc.j.a.0

σc.max.j

%121.9

Jännitysten laskenta lopullisessa tilanteessa

Lasketaan jännitykset, kun viruma on tapahtunut molemmissa betoneissa. Tämä 
vastaa mantteloidun poikkileikkauksen lopullista tilannetta.

Neutraaliakselin sijainti mantteloidulle poikkileikkaukselle, kun molemmat 
betonit ovat haljenneet ja viruneet.
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Neutraaliakselin sijainti mantteloidulle poikkileikkaukselle, kun molemmat 
betonit ovat haljenneet ja viruneet.
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≔kdj.eff.1 mm

＝―――――――――
⋅⎛⎝ +bb ⋅⋅2 bj αc.eff.1⎞⎠ kdj.eff.1

2

2 +
 ↲+⋅⋅αs.eff As.b ⎛⎝ -db kdj.eff.1⎞⎠ ⋅⋅αs.eff As.j.1 ⎛⎝ -dj.1 kdj.eff.1⎞⎠

⋅⋅αs.eff As.j.2 ⎛⎝ -dj.2 kdj.eff.1⎞⎠

≔kdj.eff.1 =find ⎛⎝kdj.eff.1 ⎞⎠ 275.974 mm

Staattinen momentti neutraaliakselin 
suhteen tulee olla 0:

Haljenneen mantteloidun poikkileikkauksen neliömomentti, kun 
molempien betonien viruma huomioidaan:

≔Icr.j.eff.1 =

++

 ↲+―――――――――
⋅⎛⎝ +⋅⋅αc.eff.1 2 bj bb⎞⎠ kdj.eff.1

3

3
⋅⋅αs.eff As.b ⎛⎝ -db kdj.eff.1⎞⎠

2

⋅⋅αs.eff As.j.1 ⎛⎝ -dj.1 kdj.eff.1⎞⎠
2 ⋅⋅αs.eff As.j.2 ⎛⎝ -dj.2 kdj.eff.1⎞⎠

2

⎛⎝ ⋅8.5967 109 ⎞⎠ mm 4

Jännitysten laskenta:

Passiivinen (tukematon) vahvistaminen:

Terästen jännitykset:

Alkuperäisen palkin teräksissä 
olevat jännitys ennen
manttelin kovettumista:

≔σs.b1.1 =⋅――――――――
⋅⎛⎝ +MDL MJ⎞⎠ ⎛⎝ -db kdb.eff⎞⎠

Icr.b.eff
αs.eff 160.462 MPa

Alkuperäisen palkin teräksissä 
olevat jännitys kuormien 
lisäyksen seurauksena:

≔σs.b2.1 =⋅―――――――――
⋅⎛⎝ +MADL MLL⎞⎠ ⎛⎝ -db kdj.eff.1⎞⎠

Icr.j.eff.1
αs.eff 114.676 MPa

Alkuperäisen palkin teräksissä 
oleva jännitys yhteensä:

≔σs.b.p.1 =+σs.b1.1 σs.b2.1 275.138 MPa

Käyttöaste: =―――
σs.b.p.1

σs.max.b

%114.6
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Manttelin alemmissa 
teräksissä oleva jännitys:

≔σs.j.p.1 =⋅――――――――――
⋅⎛⎝ +MADL MLL⎞⎠ ⎛⎝ -dj.1 kdj.eff.1⎞⎠

Icr.j.eff.1
αs.eff 113.667 MPa

Käyttöaste: =―――
σs.j.p.1

σs.max.j

%37.9

Betonin jännitykset:

Alkuperäisessä betonissa oleva
jännitys ennen manttelin 
kovettumista:

≔σc.b1.p.1 =――――――
⋅⎛⎝ +MDL MJ⎞⎠ kdb.eff

Icr.b.eff
4.62 MPa

Alkuperäisessä betonissa 
oleva jännitys kuormien 
lisäyksen seurauksena:

≔σc.b2.p.1 =――――――――
⋅⎛⎝ +MADL MLL⎞⎠ kdj.eff.1

Icr.j.eff.1
5.016 MPa

Alkuperäisessä betonissa 
oleva jännitys yhteensä:

≔σc.b.p.1 =+σc.b1.p.1 σc.b2.p.1 9.636 MPa

Käyttöaste: =―――
σc.b.p.1

σc.max.b

%64.2

Manttelin betonissa 
oleva jännitys:

≔σc.j.p.1 =⋅――――――――
⋅⎛⎝ +MADL MLL⎞⎠ kdj.eff.1

Icr.j.eff.1
αc.eff.1 4.974 MPa

Käyttöaste: =―――
σc.j.p.1

σc.max.j

%27.6

Aktiivinen (tuettu) vahvistaminen:

Alkuperäisen palkin teräksissä oleva jännitys:

≔σs.b.a.1 =⋅―――――――――――――
⋅⎛⎝ +++MDL MADL MJ MLL⎞⎠ ⎛⎝ -db kdj.eff.1⎞⎠

Icr.j.eff.1
αs.eff 186.857 MPa

Käyttöaste: =―――
σs.b.a.1

σs.max.b

%77.9

Manttelin alemmissa teräksissä oleva jännitys:

≔σs.j.a.1 =⋅―――――――――――――
⋅⎛⎝ +++MDL MADL MJ MLL⎞⎠ ⎛⎝ -dj.1 kdj.eff.1⎞⎠

Icr.j.eff.1
αs.eff 185.212 MPa

Käyttöaste: =―――
σs.j.a.1

σs.max.j

%61.7

Alkuperäisessä betonissa oleva jännitys:
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Alkuperäisessä betonissa oleva jännitys:

≔σc.b.a.1 =―――――――――――
⋅⎛⎝ +++MDL MADL MJ MLL⎞⎠ kdj.eff.1

Icr.j.eff.1
8.173 MPa

Käyttöaste: =―――
σc.b.a.1

σc.max.b

%54.5

Manttelin betonissa oleva jännitys:

≔σc.j.a.1 =⋅―――――――――――
⋅⎛⎝ +++MDL MADL MJ MLL⎞⎠ kdj.eff.1

Icr.j.eff.1
αc.eff.1 8.104 MPa

Käyttöaste: =―――
σc.j.a.1

σc.max.j

%45
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Liite 4: Palkin 3 laskelmat
U-mantteli

Lähtötiedot

Mitat: Teräkset alkuperäisessä palkissa:

≔bb 400 mm ≔bj 50 mm ≔db 560 mm

≔As.b 1256.637 mm 2

≔hb 600 mm ≔hj 100 mm
Terästen lukumäärä, halkaisija ja 
tehollinen korkeus manttelissa:

Palkin jänneväli ≔L 5 m
≔ns.j 4 ≔ϕj 25 mm

≔cnom.j 30 mm

≔dj =--+hb hj cnom.j ―
ϕj

2
657.5 mm

≔As.j =⋅⋅ns.j π
⎛
⎜
⎝
―
ϕj

2

⎞
⎟
⎠

2

1963.495 mm 2

Lähtötiedot manttelin virumaluvun määrittämiseksi:

Betonin ikä kuormituksen alkaessa: ≔t0 28

Betonin ikä tarkasteluajankohtana: ≔t ∞

Ympäristön suhteellinen kosteus: ≔RH 50

Ympäristön lämpötila: ≔T 20 (celsius-asteina)

Sementti tyypistä johtuva kerroin: ≔α 0 (N-tyypin sementti)

Osavarmuuskertoimet

Betoni ≔γc 1.5 Teräs ≔γs 1.15

Materiaaliominaisuudet

Alkuperäisen palkin teräs: Manttelin teräs:

≔fyk.b⎡⎣ ⎤⎦ Teräslaatu: B400 ≔fyk.j⎡⎣ ⎤⎦ Teräslaatu: B500

≔Es 200 GPa
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≔fyk.b⎡⎣ ⎤⎦ Teräslaatu: B400 ≔fyk.j⎡⎣ ⎤⎦ Teräslaatu: B500

≔Es 200 GPa

Alkuperäisen palkin betoni: Manttelin betoni:

≔

fck.b
fckcube.b
fcm.b

fctm.b

fctk0.05.b
fctk0.95.b
Ec.b

⎡
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎣

⎤
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎦

Betonilaatu: C25/30 ≔

fck.j
fckcube.j
fcm.j

fctm.j

fctk0.05.j
fctk0.95.j
Ec.j

⎡
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎢
⎣

⎤
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎥
⎦

Betonilaatu: C30/37

Alkuperäisen betonin virumaluku t(∞): ≔φb 2.496 ≔Ec.b.eff =――
Ec.b

+1 φb

9.003 GPa

≔fcd.b =⋅0.85 ――
fck.b
γc

14.167 MPa ≔fctd.b =⋅1 ―――
fctk0.05.b

γc
1.197 MPa ≔λ 0.8

≔fcd.j =⋅0.85 ――
fck.j
γc

17 MPa ≔fctd.j =⋅1 ―――
fctk0.05.j

γc
1.352 MPa

≔fyd.b =――
fyk.b
γs

347.826 MPa ≔fyd.j =――
fyk.j
γs

434.783 MPa

≔αs =――
Es

Ec.b

6.354 ≔αs.eff =―――
Es

Ec.b.eff

22.214 ≔αc =――
Ec.j

Ec.b

1.043

Betonien kimmokertoimien suhde, kun 
vain alkuperäinen betoni on virunut:

≔αc.eff.0 =―――
Ec.j

Ec.b.eff

3.647

Betonin murtopuristuma: ≔εcu 0.0035

Alkuperäisten terästen myötövenymä: ≔εyd.b =――
fyd.b
Es

0.00174

Manttelin terästen myötövenymä: ≔εyd.j =――
fyd.j
Es

0.00217

Terästen murtovenymä ≔εsu 0.01

Manttelin virumaluku

≔Aj =-⋅⎛⎝ +hj hb⎞⎠ ⎛⎝ +⋅2 bj bb⎞⎠ ⋅hb bb ⎛⎝ ⋅1.1 105 ⎞⎠ mm 2Manttelin pinta-ala:
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Manttelin pinta-ala: ≔Aj =-⋅⎛⎝ +hj hb⎞⎠ ⎛⎝ +⋅2 bj bb⎞⎠ ⋅hb bb ⎛⎝ ⋅1.1 105 ⎞⎠ mm 2

Haihtumiselle altis piiri
(mantteli ei kuivu ylös- ja sisäänpäin): ≔uj =++⋅2 ⎛⎝ +hj hb⎞⎠ bb ⋅2 bj ⎛⎝ ⋅1.9 103 ⎞⎠ mm

Lämpökorjattu betonin ikä: ≔t0.T =⋅e
-

⎛
⎜
⎝

-―――
4000

+273 T
13.65

⎞
⎟
⎠ t0 27.947

Sementti tyypin
vaikutuksella korjattu betonin ikä:

≔t0 =max
⎛
⎜
⎜⎝

,⋅t0.T
⎛
⎜
⎝

+―――
9

+2 t0.T
1.2

1
⎞
⎟
⎠

α

0.5
⎞
⎟
⎟⎠

27.947

Betonin lujuuden vaikutuksen huomioiva kerroin: ≔βf.cm =―――
16.8
‾‾‾‾‾
――
fcm.j

MPa

2.725

Kuormittumisen alkamisajan huomioiva kerroin: ≔βt0 =――――
1

+0.1 t0
0.20

0.489

Poikkileikkauksen muunnettu paksuus: ≔h0 =―――
⎛⎝ ⋅2 Aj⎞⎠

⋅uj mm
115.789

Betonin lujuuden vaikutukset huomioivat kertoimet:

≔α1 =
⎛
⎜
⎝
―――
35 MPa
fcm.j

⎞
⎟
⎠

0.7

0.944 ≔α2 =
⎛
⎜
⎝
―――
35 MPa
fcm.j

⎞
⎟
⎠

0.2

0.984 ≔α3 =
⎛
⎜
⎝
―――
35 MPa
fcm.j

⎞
⎟
⎠

0.5

0.96

Suhteellisen kosteuden vaikutuksen 
huomioiva kerroin (fcm>35 MPa):

≔φRH =⋅

⎛
⎜
⎜
⎜
⎝

+1 ⋅――――

⎛
⎜
⎝

-1 ――
RH
100

⎞
⎟
⎠

⋅0.1 ‾‾3
h0

α1

⎞
⎟
⎟
⎟
⎠
α2 1.936

Nimellinen virumaluku: ≔φ0 =⋅⋅φRH βf.cm βt0 2.579

Suhteellisen kosteuden ja muunnetun poikkileikkauksen huomioiva kerroin fcm≥35 MPa:

≔βH =min ⎛⎝ ,+⋅⋅1.5 ⎛⎝ +1 (( ⋅0.012 RH))18⎞⎠ h0 ⋅250 α3 ⋅1500 α3
⎞⎠ 413.631

Virumisen kehittymistä ajan myötä kuvaava kerroin: ≔βc =
⎛
⎜
⎝
――――

⎛⎝ -t t0⎞⎠
⎛⎝ -+βH t t0⎞⎠

⎞
⎟
⎠

0.3

1

Virumaluku: ≔φj =⋅φ0 βc 2.579 ≔Ec.j.eff =――
Ec.j

+1 φj

9.176 GPa

≔αc.eff.1 =―――
Ec.j.eff

Ec.b.eff

1.019
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Betoninen kimmokertoimien suhde, kun 
molemmat betonit ovat viruneet:

≔αc.eff.1 =―――
Ec.j.eff

Ec.b.eff

1.019

Kuormat

Alkuperäiset pysyvät kuormat ≔MDL ⋅93.75 kN m

Uudet pysyvät kuormat ≔MADL ⋅78.125 kN m

Hyötykuorma ≔MLL ⋅78.125 kN m

Vahvistusrakenteen painosta aiheutuva kuorma:

≔gJ =⋅⋅⎛⎝ +⋅⋅2 bj hb ⋅hj ⎛⎝ +⋅2 bj bb⎞⎠⎞⎠ 2500
⎛
⎜
⎝
――
kg

m3

⎞
⎟
⎠

9.81 ―
m

s2
2.698 ――

kN
m

≔MJ =⋅gJ ――
L2

8
8.43 ⋅kN m

Murtorajatilan kuormitusyhdistelyt:

≔MEd.1 =⋅1.35 ⎛⎝ ++MDL MADL MJ⎞⎠ 243.412 ⋅kN m

≔MEd.2 =+⋅1.15 ⎛⎝ ++MDL MADL MJ⎞⎠ ⋅1.5 ⎛⎝MLL⎞⎠ 324.539 ⋅kN m

≔MEd =max ⎛⎝ ,MEd.1 MEd.2⎞⎠ 324.539 ⋅kN m

Haljenneen alkuperäisen poikkileikkauksen poikkileikkaussuureet

Neutraaliakselin sijainti haljenneelle alkuperäiselle poikkileikkaukselle:

≔kdb 130.889 mm

Haljenneen alkuperäisen poikkileikkauksen neliömomentti

≔Icr.b ⎛⎝ ⋅1.7693 109 ⎞⎠ mm 4

Neutraaliakselin sijainti murtohetkellä

≔x =――――――――
+⋅As.j fyd.j ⋅As.b fyd.b

⎛⎝ +⋅fcd.b bb ⋅⋅fcd.j 2 bj⎞⎠ λ
219.025 mm

Venymä palkin alareunassa vahvistamishetkellä (tukematon rakennustapa):
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Venymä palkin alareunassa vahvistamishetkellä (tukematon rakennustapa):

≔εbi =―――――――
⋅⎛⎝ +MDL MJ⎞⎠ ⎛⎝ -hb kdb⎞⎠

⋅Icr.b Ec.b

0.00086

Terästen venymä murtohetkellä

≔εs.b =⋅――
-db x

x
εcu 0.00545 =<<εyd.b εs.b εsu 1 -->Normaali sitkeä 

murtuminen -->
Teräkset myötäävät, 
murtuminen tapahtuu 
betonin saavuttaessa 
murtopuristuman

≔εs.j =-⋅――
-dj x

x
εcu εbi 0.00615 =<<εyd.j εs.j εsu 1

Vahvistamishetkellä palkissa ajateltu vaikuttavan manttelin painosta ja alkuperäisestä 
pysyvästä kuormasta aiheutuva venymä.

Jos teräkset eivät myötää murtohetkellä, tulee neutraaliakselin sijainti x etsiä 
voimien tasapainon avulla iteratiivisesti käyttämällä terästen jännityksenä 
myötölujuuden sijasta teräksissä vaikuttavaa venymää vastaavaa jännitystä. 
Kyseisiä jännityksiä tulee käyttää myös momenttikapasiteetin laskennassa. Jos 
mitkään teräksistä eivät myötää, on kyseessä hauras äkillinen murtuminen, joka ei 
ole sallittu murtumistapa.

Palkin momenttikapasiteetti

≔MRd =+⋅⋅As.b fyd.b
⎛
⎜
⎝

-db ――
⋅λ x
2

⎞
⎟
⎠

⋅⋅As.j fyd.j
⎛
⎜
⎝

-dj ――
⋅λ x
2

⎞
⎟
⎠

692.989 ⋅kN m

Käyttöaste: =――
MEd

MRd

%46.8

Mantteloidun palkin halkeilumomentti

Tutkitaan mikä on halkeilumomentin arvo manttelille, kun alkuperäinen 
palkki on jo haljennut.

Neutraaliakselin sijainti, kun alkuperäinen palkki on haljennut, mutta manttelin 
betoni on halkeilematon (raudoitusta ei huomioida). 

G
ue

ss
 V

al
ue

s
Co

ns
tr

ai
nt

s
So

lv
er

≔kdj.I mm

＝―――――――
⋅⎛⎝ +bb ⋅⋅2 bj αc⎞⎠ kdj.I

2

2
+⋅⋅⋅αc bb hj

⎛
⎜
⎝

-+hb ―
hj
2

kdj.I
⎞
⎟
⎠

⋅⋅⋅⋅αc 2 bj ⎛⎝ -+hb hj kdj.I⎞⎠
⎛
⎜
⎝
―――――

-+hb hj kdj.I
2

⎞
⎟
⎠

≔kdj.I =find ⎛⎝kdj.I⎞⎠ 301.092 mm
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G
ue

ss
 V

al
ue

s
Co

ns
tr

ai
nt

s
So

lv
er

≔kdj.I mm

＝―――――――
⋅⎛⎝ +bb ⋅⋅2 bj αc⎞⎠ kdj.I

2

2
+⋅⋅⋅αc bb hj

⎛
⎜
⎝

-+hb ―
hj
2

kdj.I
⎞
⎟
⎠

⋅⋅⋅⋅αc 2 bj ⎛⎝ -+hb hj kdj.I⎞⎠
⎛
⎜
⎝
―――――

-+hb hj kdj.I
2

⎞
⎟
⎠

≔kdj.I =find ⎛⎝kdj.I⎞⎠ 301.092 mm

Neliömomentti, kun alkuperäinen palkki on haljennut, mutta manttelin 
betoni on halkeilematon

≔Ij =

++

 ↲++―――
⋅bb kdj.I

3

3
――――――

⋅⋅⋅αc 2 bj ⎛⎝ +hb hj⎞⎠
3

12
⋅⋅⋅⋅αc 2 bj ⎛⎝ +hb hj⎞⎠

⎛
⎜
⎝

-―――
+hb hj
2

kdj.I
⎞
⎟
⎠

2

――――
⋅⋅αc bb hj

3

12
⋅⋅⋅αc bb hj

⎛
⎜
⎝

-+hb ―
hj
2

kdj.I
⎞
⎟
⎠

2

⎛⎝ ⋅1.191 1010⎞⎠ mm 4

Halkeilumomentti manttelin halkeamiselle:

≔Mcr.j =―――
⋅fctm.j Ij

kdj.I
114.581 ⋅kN m

=>+MADL MLL Mcr.j 1 Halkeilumomentti ylitetty --> laskenta suoritetaan 
halkeilleilla poikkileikkaussuureilla

Jännitysrajat

Alkuperäisten terästen jännitysraja: ≔σs.max.b =⋅0.6 fyk.b 240 MPa

Manttelin terästen jännitysraja: ≔σs.max.j =⋅0.6 fyk.j 300 MPa

Alkuperäisen betonin puristusjännitysraja: ≔σc.max.b =⋅0.6 fck.b 15 MPa

Manttelin betonin puristusjännitysraja: ≔σc.max.j =⋅0.6 fck.j 18 MPa

Jännitysten laskenta vahvistetun palkin kuormituksen alkaessa

Lasketaan jännitykset palkin jännevälin keskellä, kun kuormitus alkaa mantteloidulle 
poikkileikkaukselle. Tällöin alkuperäisen betonin viruma on tapahtunut, mutta 
manttelin betoni ei ole vielä virunut. 

Alkuperäisen viruneen poikkileikkauksen poikkileikkaussuureet:

≔kdb.eff 218.46 mm

≔Icr.b.eff ⎛⎝ ⋅4.6501 109 ⎞⎠ mm 4

Neutraaliakselin sijainti mantteloidulle poikkileikkaukselle, kun molemmat 
betonit ovat haljenneet ja alkuperäinen betoni on virunut
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≔Icr.b.eff ⎛⎝ ⋅4.6501 109 ⎞⎠ mm 4

Neutraaliakselin sijainti mantteloidulle poikkileikkaukselle, kun molemmat 
betonit ovat haljenneet ja alkuperäinen betoni on virunut

G
ue

ss
 V

al
ue

s
Co

ns
tr

ai
nt

s
So

lv
er

≔kdj.eff.0 mm

＝―――――――――
⋅⎛⎝ +bb ⋅⋅2 bj αc.eff.0⎞⎠ kdj.eff.0

2

2
+⋅⋅αs.eff As.b ⎛⎝ -db kdj.eff.0⎞⎠ ⋅⋅αs.eff As.j ⎛⎝ -dj kdj.eff.0⎞⎠

≔kdj.eff.0 =find ⎛⎝kdj.eff.0 ⎞⎠ 259.5 mm

Staattinen momentti neutraaliakselin 
suhteen tulee olla 0:

Haljenneen mantteloidun poikkileikkauksen neliömomentti, kun 
vain alkuperäisen betonin viruma huomioidaan:

≔Icr.j.eff.0 =

+

 ↲+―――――――――
⋅⎛⎝ +⋅⋅αc.eff.0 2 bj bb⎞⎠ kdj.eff.0

3

3
⋅⋅αs.eff As.b ⎛⎝ -db kdj.eff.0⎞⎠

2

⋅⋅αs.eff As.j ⎛⎝ -dj kdj.eff.0⎞⎠
2

⎛⎝ ⋅1.3884 1010⎞⎠ mm 4

Jännitysten laskenta:

Passiivinen (tukematon) vahvistaminen:

Terästen jännitykset:

Alkuperäisen palkin teräksissä 
olevat jännitys ennen
manttelin kovettumista:

≔σs.b1.0 =⋅――――――――
⋅⎛⎝ +MDL MJ⎞⎠ ⎛⎝ -db kdb.eff⎞⎠

Icr.b.eff
αs.eff 166.714 MPa

Alkuperäisen palkin teräksissä 
olevat jännitys kuormien 
lisäyksen seurauksena:

≔σs.b2.0 =⋅―――――――――
⋅⎛⎝ +MADL MLL⎞⎠ ⎛⎝ -db kdj.eff.0⎞⎠

Icr.j.eff.0
αs.eff 75.122 MPa

Alkuperäisen palkin teräksissä 
oleva jännitys yhteensä:

≔σs.b.p.0 =+σs.b1.0 σs.b2.0 241.836 MPa

Käyttöaste: =―――
σs.b.p.0

σs.max.b

%100.8
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Manttelin teräksissä 
oleva jännitys:

≔σs.j.p.0 =⋅―――――――――
⋅⎛⎝ +MADL MLL⎞⎠ ⎛⎝ -dj kdj.eff.0⎞⎠

Icr.j.eff.0
αs.eff 99.496 MPa

Käyttöaste: =―――
σs.j.p.0

σs.max.j

%33.2

Betonin jännitykset:

Alkuperäisessä betonissa oleva
jännitys ennen manttelin 
kovettumista:

≔σc.b1.p.0 =――――――
⋅⎛⎝ +MDL MJ⎞⎠ kdb.eff

Icr.b.eff
4.8 MPa

Alkuperäisessä betonissa 
oleva jännitys kuormien 
lisäyksen seurauksena:

≔σc.b2.p.0 =――――――――
⋅⎛⎝ +MADL MLL⎞⎠ kdj.eff.0

Icr.j.eff.0
2.92 MPa

Alkuperäisessä betonissa 
oleva jännitys yhteensä:

≔σc.b.p.0 =+σc.b1.p.0 σc.b2.p.0 7.721 MPa

Käyttöaste: =―――
σc.b.p.0

σc.max.b

%51.5

Manttelin betonissa 
oleva jännitys:

≔σc.j.p.0 =⋅――――――――
⋅⎛⎝ +MADL MLL⎞⎠ kdj.eff.0

Icr.j.eff.0
αc.eff.0 10.651 MPa

Käyttöaste: =―――
σc.j.p.0

σc.max.j

%59.2

Aktiivinen (tuettu) vahvistaminen:

Alkuperäisen palkin teräksissä oleva jännitys:

≔σs.b.a.0 =⋅―――――――――――――
⋅⎛⎝ +++MDL MADL MJ MLL⎞⎠ ⎛⎝ -db kdj.eff.0⎞⎠

Icr.j.eff.0
αs.eff 124.249 MPa

Käyttöaste: =―――
σs.b.a.0

σs.max.b

%51.8

Manttelin teräksissä oleva jännitys:

≔σs.j.a.0 =⋅―――――――――――――
⋅⎛⎝ +++MDL MADL MJ MLL⎞⎠ ⎛⎝ -dj kdj.eff.0⎞⎠

Icr.j.eff.0
αs.eff 164.562 MPa

=―――
σs.j.a.0

σs.max.j

%54.9
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Käyttöaste: =―――
σs.j.a.0

σs.max.j

%54.9

Alkuperäisessä betonissa oleva jännitys:

≔σc.b.a.0 =―――――――――――
⋅⎛⎝ +++MDL MADL MJ MLL⎞⎠ kdj.eff.0

Icr.j.eff.0
4.83 MPa

Käyttöaste: =―――
σc.b.a.0

σc.max.b

%32.2

Manttelin betonissa oleva jännitys:

≔σc.j.a.0 =⋅―――――――――――
⋅⎛⎝ +++MDL MADL MJ MLL⎞⎠ kdj.eff.0

Icr.j.eff.0
αc.eff.0 17.616 MPa

Käyttöaste: =―――
σc.j.a.0

σc.max.j

%97.9

Jännitysten laskenta lopullisessa tilanteessa

Lasketaan jännitykset, kun viruma on tapahtunut molemmissa betoneissa. Tämä 
vastaa mantteloidun poikkileikkauksen lopullista tilannetta.

Neutraaliakselin sijainti mantteloidulle poikkileikkaukselle, kun molemmat 
betonit ovat haljenneet ja viruneet.

G
ue

ss
 V

al
ue

s
Co
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nt

s
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er

≔kdj.eff.1 mm

＝―――――――――
⋅⎛⎝ +bb ⋅⋅2 bj αc.eff.1⎞⎠ kdj.eff.1

2

2
+⋅⋅αs.eff As.b ⎛⎝ -db kdj.eff.1⎞⎠ ⋅⋅αs.eff As.j ⎛⎝ -dj kdj.eff.1⎞⎠

≔kdj.eff.1 =find ⎛⎝kdj.eff.1⎞⎠ 301.19 mm

Staattinen momentti neutraaliakselin 
suhteen tulee olla 0:

Haljenneen mantteloidun poikkileikkauksen neliömomentti, kun 
molempien betonien viruma huomioidaan:
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Haljenneen mantteloidun poikkileikkauksen neliömomentti, kun 
molempien betonien viruma huomioidaan:

≔Icr.j.eff.1 =

+

 ↲+―――――――――
⋅⎛⎝ +⋅⋅αc.eff.1 2 bj bb⎞⎠ kdj.eff.1

3

3
⋅⋅αs.eff As.b ⎛⎝ -db kdj.eff.1⎞⎠

2

⋅⋅αs.eff As.j ⎛⎝ -dj kdj.eff.1⎞⎠
2

⎛⎝ ⋅1.1978 1010⎞⎠ mm 4

Jännitysten laskenta:

Passiivinen (tukematon) vahvistaminen:

Terästen jännitykset:

Alkuperäisen palkin teräksissä 
olevat jännitys ennen
manttelin kovettumista:

≔σs.b1.1 =⋅――――――――
⋅⎛⎝ +MDL MJ⎞⎠ ⎛⎝ -db kdb.eff⎞⎠

Icr.b.eff
αs.eff 166.714 MPa

Alkuperäisen palkin teräksissä 
olevat jännitys kuormien 
lisäyksen seurauksena:

≔σs.b2.1 =⋅―――――――――
⋅⎛⎝ +MADL MLL⎞⎠ ⎛⎝ -db kdj.eff.1⎞⎠

Icr.j.eff.1
αs.eff 74.994 MPa

Alkuperäisen palkin teräksissä 
oleva jännitys yhteensä:

≔σs.b.p.1 =+σs.b1.1 σs.b2.1 241.707 MPa

Käyttöaste: =―――
σs.b.p.1

σs.max.b

%100.7

Manttelin teräksissä 
oleva jännitys:

≔σs.j.p.1 =⋅―――――――――
⋅⎛⎝ +MADL MLL⎞⎠ ⎛⎝ -dj kdj.eff.1⎞⎠

Icr.j.eff.1
αs.eff 103.245 MPa

Käyttöaste: =―――
σs.j.p.1

σs.max.j

%34.4

Betonin jännitykset:

Alkuperäisessä betonissa oleva
jännitys ennen manttelin 
kovettumista:

≔σc.b1.p.1 =――――――
⋅⎛⎝ +MDL MJ⎞⎠ kdb.eff

Icr.b.eff
4.8 MPa

Alkuperäisessä betonissa 
oleva jännitys kuormien 
lisäyksen seurauksena:

≔σc.b2.p.1 =――――――――
⋅⎛⎝ +MADL MLL⎞⎠ kdj.eff.1

Icr.j.eff.1
3.929 MPa

Alkuperäisessä betonissa 
oleva jännitys yhteensä:

≔σc.b.p.1 =+σc.b1.p.1 σc.b2.p.1 8.729 MPa

=―――
σc.b.p.1

σc.max.b

%58.2
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Käyttöaste: =―――
σc.b.p.1

σc.max.b

%58.2

Manttelin betonissa 
oleva jännitys:

≔σc.j.p.1 =⋅――――――――
⋅⎛⎝ +MADL MLL⎞⎠ kdj.eff.1

Icr.j.eff.1
αc.eff.1 4.004 MPa

Käyttöaste: =―――
σc.j.p.1

σc.max.j

%22.2

Aktiivinen (tuettu) vahvistaminen:

Alkuperäisen palkin teräksissä oleva jännitys:

≔σs.b.a.1 =⋅―――――――――――――
⋅⎛⎝ +++MDL MADL MJ MLL⎞⎠ ⎛⎝ -db kdj.eff.1⎞⎠

Icr.j.eff.1
αs.eff 124.036 MPa

Käyttöaste: =―――
σs.b.a.1

σs.max.b

%51.7

Manttelin teräksissä oleva jännitys:

≔σs.j.a.1 =⋅―――――――――――――
⋅⎛⎝ +++MDL MADL MJ MLL⎞⎠ ⎛⎝ -dj kdj.eff.1⎞⎠

Icr.j.eff.1
αs.eff 170.763 MPa

Käyttöaste: =―――
σs.j.a.1

σs.max.j

%56.9

Alkuperäisessä betonissa oleva jännitys:

≔σc.b.a.1 =―――――――――――
⋅⎛⎝ +++MDL MADL MJ MLL⎞⎠ kdj.eff.1

Icr.j.eff.1
6.498 MPa

Käyttöaste: =―――
σc.b.a.1

σc.max.b

%43.3

Manttelin betonissa oleva jännitys:

≔σc.j.a.1 =⋅―――――――――――
⋅⎛⎝ +++MDL MADL MJ MLL⎞⎠ kdj.eff.1

Icr.j.eff.1
αc.eff.1 6.623 MPa

Käyttöaste: =―――
σc.j.a.1

σc.max.j

%36.8


