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2. CONTRIBUIÇÕES DO SISTEMA DE ESGOTAMENTO SANITÁRIO
2. CONTRIBUIÇÕES DO SISTEMA DE ESGOTAMENTO SANITÁRIO
Não existe sistema de coleta e tratamento de esgotos no Município de Palmeira das Missões. As soluções existentes são a nível individual através de fossas sépticas, cujo efluente está interligado ao sistema pluvial.

O presente estudo tem como objetivo o projeto do Sistema de Esgotos Sanitários de Palmeira das Missões. Para a proposição deste sistema, foram executadas as seguintes atividades:
- A divisão hidrossanitária e a identificação do corpo receptor para o efluente tratado;

- A projeção populacional e estimativa de contribuições;

- A proposição do sistema com o respectivo dimensionamento necessário para sua implantação;

2.1. ESTUDO DAS CONTRIBUIÇÕES

Os parâmetros determinados para estimativa das contribuições de esgotos foram definidos a partir da planilha de Consumos Progressivos da CORSAN:
· Per capita:........................................................ 119,43 L/habitante.dia

· Coeficiente do dia de maior consumo (K1): ......1,30 (média de 2004 a 2008)
Outros parâmetros necessários às estimativas de contribuições do SES foram definidos como sendo:

· Coeficiente da hora de maior consumo (K2): ....1,50

· Coeficiente de retorno água/esgoto (C):............ 0,8

· Taxa de infiltração Rede (Ti):............................ 0,50 L/s.km

· Taxa de Infiltração ETE (Ti):............................. 0,25 L/s.km

2.2. BACIAS DE ESGOTAMENTO

Os critérios para divisão hidrossanitária são fundamentados basicamente pela convergência dos esgotos sanitários, levando em conta o caimento natural do terreno, assim como pelas características de ocupação do solo.
Tendo em vista as características topográficas da área em estudo o sistema em questão conterá a Bacia 2, Sub-bacia 2-1 e 2-3, conforme acordado com a Prefeitura Municipal.
2.3. ESTUDOS POPULACIONAIS

2.3.1 Critérios e Fundamentação

Para o desenvolvimento deste Projeto de Saneamento, foram observadas as diretrizes gerais levando em conta estudos de natureza semelhantes da CORSAN.

A fundamentação dos parâmetros adotados neste estudo está apresentada a seguir, onde são enfatizados os principais critérios e simplificações adotados.

A área selecionada para o escopo deste estudo compreende a área urbana de Erval Seco, conforme planta apresentada no item Peças Gráficas.
A partir dos dados apresentados no Censo Demográfico de 2000, realizado pelo Instituto Brasileiro de Geografia e Estatística – IBGE foi possível avaliar a população inserida na área urbana, levando em conta, também, a população inserida na área de projeto.

Inicialmente foram estimadas a área total urbana e a área por setores censitários que compõem cada bacia, com a finalidade de propiciar a quantificação da população residente. 

Em 2000, os resultados do censo demográfico indicaram uma população total de 38.192 habitantes e uma taxa de urbanização de 80,71%, ou seja, 30.825 habitantes na área urbana e 7.367 habitantes na área rural.

Quadro 2.1: População dos Censos
	Ano
	População (hab)
	Taxa de Crescimento (% a.a.)

	
	Total
	Urbana
	Rural
	Total
	Urbana
	Rural

	
	abs
	%
	abs
	%
	abs
	%
	
	
	

	1970
	58.658
	100
	15.967
	27,22
	42.691
	72,78
	-
	-
	-

	1980
	65.996
	100
	27.440
	41,58
	38.556
	58,42
	1,18
	5,41
	-1,02

	1991
	52.968
	100
	30.262
	57,13
	22.706
	42,87
	-2,00
	0,89
	-4,81

	2000
	38.192
	100
	30.825
	80,71
	7.367
	19,29
	-3,63
	0,20
	-12,51

	2007
	29.771
	100
	-
	-
	-
	-
	-3,56
	-
	-


Fonte: FAMURS (2000) e Estimativa FEE (2008)

2.3.2. Métodos de Cálculo
O ano estipulado para início de plano foi 2000, sendo que o ano de 2011 foi considerado como o ano base. Para sistemas de esgotamento sanitário considera-se como sendo de 30 anos o alcance de projeto (2040).

Desta forma, o estudo populacional foi realizado levando-se em conta estas datas bases, assim como procurou abranger os principais métodos utilizados e aceitos pela CORSAN.

Desta forma, realizou-se a estimativa populacional através do estudo existente da CORSAN e pelos métodos tradicionais de cálculo de projeção populacional, conforme no Quadro 2.2 a seguir:
· Método Aritmético;

· Método Geométrico;

· Crescimento Logístico
Quadro 2.2 Projeção Populacional
	Ano
	Projeção Aritmética
	Projeção Geométrica
	Crescimento Logístico

	
	População Urbana
(hab)
	Taxa de Crescimento
(% a.a.)
	População Urbana
(hab)
	Taxa de Crescimento
(% a.a.)
	População Urbana
(hab)
	Taxa de Crescimento
(% a.a.)

	2000
	30.825
	 
	30.825
	
	30.825
	 

	2007
	32.010
	0,53
	32.106
	0,58
	32.415
	0,17

	2008
	32.179
	0,53
	32.293
	0,58
	32.465
	0,15

	2009
	32.348
	0,52
	32.482
	0,58
	32.510
	0,14

	2010
	32.518
	0,52
	32.671
	0,58
	32.551
	0,13

	2011
	32.687
	0,52
	32.862
	0,58
	32.589
	0,12

	2012
	32.856
	0,52
	33.053
	0,58
	32.624
	0,11

	2013
	33.025
	0,51
	33.246
	0,58
	32.656
	0,10

	2014
	33.195
	0,51
	33.440
	0,58
	32.685
	0,09

	2015
	33.364
	0,51
	33.635
	0,58
	32.712
	0,08

	2016
	33.533
	0,51
	33.831
	0,58
	32.736
	0,07

	2017
	33.702
	0,50
	34.029
	0,58
	32.759
	0,07

	2018
	33.872
	0,50
	34.227
	0,58
	32.779
	0,06

	2019
	34.041
	0,50
	34.427
	0,58
	32.798
	0,06

	2020
	34.210
	0,50
	34.628
	0,58
	32.815
	0,05

	2021
	34.379
	0,49
	34.830
	0,58
	32.831
	0,05

	2022
	34.549
	0,49
	35.033
	0,58
	32.845
	0,04

	2023
	34.718
	0,49
	35.237
	0,58
	32.859
	0,04

	2024
	34.887
	0,49
	35.443
	0,58
	32.871
	0,04

	2025
	35.056
	0,48
	35.649
	0,58
	32.882
	0,03

	2026
	35.226
	0,48
	35.857
	0,58
	32.892
	0,03

	2027
	35.395
	0,48
	36.066
	0,58
	32.901
	0,03

	2028
	35.564
	0,48
	36.277
	0,58
	32.910
	0,03

	2029
	35.733
	0,47
	36.488
	0,58
	32.917
	0,02

	2030
	35.903
	0,47
	36.701
	0,58
	32.924
	0,02

	2031
	36.072
	0,47
	36.915
	0,58
	32.931
	0,02

	2032
	36.241
	0,47
	37.131
	0,58
	32.937
	0,02

	2033
	36.410
	0,47
	37.347
	0,58
	32.942
	0,02

	2034
	36.580
	0,46
	37.565
	0,58
	32.947
	0,02

	2035
	36.749
	0,46
	37.784
	0,58
	32.952
	0,01

	2036
	36.918
	0,46
	38.005
	0,58
	32.956
	0,01

	2037
	37.087
	0,46
	38.226
	0,58
	32.960
	0,01

	2038
	37.257
	0,46
	38.449
	0,58
	32.963
	0,01

	2039
	37.426
	0,45
	38.674
	0,58
	32.966
	0,01

	2040
	37.595
	0,45
	38.899
	0,58
	32.969
	0,01

	2041
	37.764
	0,45
	39.126
	0,58
	32.972
	0,01

	2042
	37.934
	0,45
	39.354
	0,58
	32.974
	0,01

	saturação
	 
	 
	 
	 
	33.000
	 


A projeção realizada pela CORSAN (Quadro 25), considerando os dados do IBGE (2000), para o período 2001/2036, resultou numa população urbana de 32.293 habitantes em 2036.

O Quadro 2.3 apresenta a projeção do crescimento populacional para o período de 2007 (29.771 hab.) a 2042 (35.272 hab.), calculada com base nas taxas de crescimento adotadas na estimativa da FEE (2008).

Quadro 2.3 - Projeção Populacional - CORSAN

	Ano
	População Urbana
(hab)
	Taxa de Crescimento
(% a.a.)

	2001
	28.835
	-

	2002
	29.066
	0,80

	2003
	29.290
	0,77

	2004
	29.505
	0,73

	2005
	29.711
	0,70

	2006
	29.898
	0,63

	2007
	30.076
	0,60

	2008
	30.243
	0,56

	2009
	30.400
	0,52

	2010
	30.548
	0,49

	2011
	30.689
	0,46

	2012
	30.821
	0,43

	2013
	30.944
	0,40

	2014
	31.059
	0,37

	2015
	31.166
	0,34

	2016
	31.243
	0,25

	2017
	31.312
	0,22

	2018
	31.376
	0,20

	2019
	31.432
	0,18

	2020
	31.482
	0,16

	2021
	31.532
	0,16

	2022
	31.582
	0,16

	2023
	31.632
	0,16

	2024
	31.683
	0,16

	2025
	31.733
	0,16

	2026
	31.784
	0,16

	2027
	31.834
	0,16

	2028
	31.885
	0,16

	2029
	31.936
	0,16

	2030
	31.986
	0,16

	2031
	32.037
	0,16

	2032
	32.088
	0,16

	2033
	32.139
	0,16

	2034
	32.190
	0,16

	2035
	32.242
	0,16

	2036
	32.293
	0,16


Fonte: CORSAN
Quadro 2.4 - Projeção do Crescimento Populacional Adotada para Palmeira das Missões

	Ano
	População Urbana
(hab)
	Taxa de Crescimento
(% a.a.)

	2000
	30.825
	 

	2007
	29.771
	0,97

	2008
	30.041
	0,91

	2009
	30.297
	0,85

	2010
	30.548
	0,83

	2011
	30.781
	0,76

	2012
	31.021
	0,78

	2013
	31.269
	0,80

	2014
	31.521
	0,81

	2015
	31.778
	0,82

	2016
	32.001
	0,70

	2017
	32.218
	0,68

	2018
	32.427
	0,65

	2019
	32.630
	0,63

	2020
	32.825
	0,60

	2021
	33.000
	0,53

	2022
	33.171
	0,52

	2023
	33.335
	0,49

	2024
	33.493
	0,47

	2025
	33.645
	0,45

	2026
	33.774
	0,38

	2027
	33.906
	0,39

	2028
	34.039
	0,39

	2029
	34.172
	0,39

	2030
	34.305
	0,39

	2031
	34.416
	0,32

	2032
	34.520
	0,30

	2033
	34.620
	0,29

	2034
	34.716
	0,28

	2035
	34.809
	0,27

	2036
	34.878
	0,20

	2037
	34.947
	0,20

	2038
	35.014
	0,19

	2039
	35.080
	0,19

	2040
	35.144
	0,18

	2041
	35.208
	0,18

	2042
	35.272
	0,18


Fonte: Estimativa FEE (2008)

2.4. DETERMINAÇÃO DAS VAZÕES CONTRIBUINTES AO SISTEMA

Os estudos populacionais, bem como a população atendida foram tratados nos itens 2.3 e 2.4 deste estudo. Os outros parâmetros fundamentais para a determinação das contribuições de esgoto estão relacionados no item 2.1 - Estudos das Contribuições. 

Estão apresentados na continuidade deste trabalho os quadros progressivos de contribuições domésticas e totais ao longo do horizonte de estudo.

· Q méd dom = 
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· Q mín dom = Q méd (l/s) x K3
· Q máx inicial dom = Q méd (l/s) x K2
· Q máx final dom = Q méd (l/s) x K1 x K2
Os quadros a seguir, apresentam as contribuições domésticas por Bacia, para os anos de 2000, 2007, 2012, 2017, 2022, 2027, 2032, 2037 e 2042.

Quadro 2.5 - Contribuições Domésticas em 2000

	Bacia
	Área
(há)
	População (hab)
	Vazão Mínima (l/s)
	Vazão Média (l/s)
	Vazão Máxima (l/s)
	Carga Orgânica
(kg DBO/hab.dia)

	1
	83,51
	6.605
	3,67
	7,34
	14,31
	356,67

	2
	76,80
	14.478
	8,04
	16,09
	31,37
	781,84

	3
	35,30
	2.824
	1,57
	3,14
	6,12
	152,52

	4
	51,97
	6.917
	3,84
	7,69
	14,99
	373,53

	Total
	247,59
	30.825
	17,13
	34,25
	66,79
	1.664,55


Quadro 2.6 - Contribuições Domésticas em 2007

	Bacia
	Área
(ha)
	População (hab)
	Vazão Mínima (l/s)
	Vazão Média (l/s)
	Vazão Máxima (l/s)
	Carga Orgânica
(kg DBO/hab.dia)

	1
	83,51
	6.379
	3,54
	7,09
	13,82
	344,47

	2
	76,80
	13.983
	7,77
	15,54
	30,30
	755,10

	3
	35,30
	2.728
	1,52
	3,03
	5,91
	147,31

	4
	51,97
	6.681
	3,71
	7,42
	14,47
	360,75

	Total
	247,59
	29.771
	16,54
	33,08
	64,50
	1.607,63


Quadro 2.7 - Contribuições Domésticas em 2012

	Bacia
	Área
(ha)
	População (hab)
	Vazão Mínima (l/s)
	Vazão Média (l/s)
	Vazão Máxima (l/s)
	Carga Orgânica
(kg DBO/hab.dia)

	1
	83,51
	6.647
	3,69
	7,39
	14,40
	358,94

	2
	76,80
	14.570
	8,09
	16,19
	31,57
	786,81

	3
	35,30
	2.842
	1,58
	3,16
	6,16
	153,49

	4
	51,97
	6.961
	3,87
	7,73
	15,08
	375,90

	Total
	247,59
	31.021
	17,23
	34,47
	67,21
	1.675,13


Quadro2.8 - Contribuições Domésticas em 2017

	Bacia
	Área
(ha)
	População (hab)
	Vazão Mínima (l/s)
	Vazão Média (l/s)
	Vazão Máxima (l/s)
	Carga Orgânica
(kg DBO/hab.dia)

	1
	83,51
	6.903
	3,84
	7,67
	14,96
	372,79

	2
	76,80
	15.133
	8,41
	16,81
	32,79
	817,17

	3
	35,30
	2.952
	1,64
	3,28
	6,40
	159,41

	4
	51,97
	7.230
	4,02
	8,03
	15,66
	390,41

	Total
	247,59
	32.218
	17,90
	35,80
	69,81
	1.739,77


Quadro 2.9 - Contribuições Domésticas em 2022

	Bacia
	Área
(ha)
	População (hab)
	Vazão Mínima (l/s)
	Vazão Média (l/s)
	Vazão Máxima (l/s)
	Carga Orgânica
(kg DBO/hab.dia)

	1
	83,51
	7.108
	3,95
	7,90
	15,40
	383,81

	2
	76,80
	15.580
	8,66
	17,31
	33,76
	841,34

	3
	35,30
	3.039
	1,69
	3,38
	6,59
	164,13

	4
	51,97
	7.444
	4,14
	8,27
	16,13
	401,95

	Total
	247,59
	33.171
	18,43
	36,86
	71,87
	1.791,23


Quadro 2.10 - Contribuições Domésticas Em 2027

	Bacia
	Área
(ha)
	População (hab)
	Vazão Mínima (l/s)
	Vazão Média (l/s)
	Vazão Máxima (l/s)
	Carga Orgânica
(kg DBO/hab.dia)

	1
	83,51
	7.265
	4,04
	8,07
	15,74
	392,32

	2
	76,80
	15.926
	8,85
	17,70
	34,51
	859,98

	3
	35,30
	3.107
	1,73
	3,45
	6,73
	167,77

	4
	51,97
	7.609
	4,23
	8,45
	16,49
	410,86

	Total
	247,59
	33.906
	18,84
	37,67
	73,46
	1.830,92


Quadro 2.11 - Contribuições Domésticas Em 2032

	Bacia
	Área
(ha)
	População (hab)
	Vazão Mínima (l/s)
	Vazão Média (l/s)
	Vazão Máxima (l/s)
	Carga Orgânica
(kg DBO/hab.dia)

	1
	83,51
	7.397
	4,11
	8,22
	16,03
	399,42

	2
	76,80
	16.214
	9,01
	18,02
	35,13
	875,55

	3
	35,30
	3.163
	1,76
	3,51
	6,85
	170,80

	4
	51,97
	7.746
	4,30
	8,61
	16,78
	418,30

	Total
	247,59
	34.520
	19,18
	38,36
	74,79
	1.864,08


Quadro 2.12 - Contribuições Domésticas Em 2037

	Bacia
	Área
(ha)
	População (hab)
	Vazão Mínima (l/s)
	Vazão Média (l/s)
	Vazão Máxima (l/s)
	Carga Orgânica
(kg DBO/hab.dia)

	1
	83,51
	7.488
	4,16
	8,32
	16,22
	404,36

	2
	76,80
	16.415
	9,12
	18,24
	35,56
	886,38

	3
	35,30
	3.202
	1,78
	3,56
	6,94
	172,92

	4
	51,97
	7.842
	4,36
	8,71
	16,99
	423,47

	Total
	247,59
	34.947
	19,42
	38,83
	75,72
	1.887,14


Quadro 2.13 - Contribuições Domésticas Em 2042

	Bacia
	Área
(ha)
	População (hab)
	Vazão Mínima (l/s)
	Vazão Média (l/s)
	Vazão Máxima (l/s)
	Carga Orgânica
(kg DBO/hab.dia)

	1
	83,51
	7.558
	4,20
	8,40
	16,38
	408,13

	2
	76,80
	16.567
	9,20
	18,41
	35,90
	894,64

	3
	35,30
	3.232
	1,80
	3,59
	7,00
	174,53

	4
	51,97
	7.915
	4,40
	8,79
	17,15
	427,42

	Total
	247,59
	35.272
	19,60
	39,19
	76,42
	1.904,71


Contribuições Totais por Bacia

Os quadros a seguir, apresentam as contribuições totais por Bacia, para os anos de 2000, 2007, 2012, 2017, 2022, 2027, 2032, 2037 e 2042.

Quadro 2.14 - Contribuições Por Infiltração

	Bacia
	Área (ha)
	Extensão de Rede
	Vazão de Infiltração (l/s)

	
	
	
	Rede
	ETE

	
	
	11.887
	5,94
	2,97

	
	
	16.982
	8,49
	4,25

	3
	35,30
	3.043
	1,52
	0,76

	4
	51,97
	10.104
	5,05
	2,53

	Total
	247,59
	42.015
	21,01
	10,50


Quadro 2.15 - Contribuições Totais em 2000

	Bacia
	Vazão Total na Rede (l/s)
	Vazão Total na ETE
(l/s)
	Carga Orgânica
(kg DBO/hab.dia)

	
	Mínima
	Média
	Máxima
	
	

	1
	9,61
	13,28
	20,25
	10,31
	356,67

	2
	16,53
	24,58
	39,86
	20,33
	781,84

	3
	3,09
	4,66
	7,64
	3,90
	152,52

	4
	8,89
	12,74
	20,04
	10,21
	373,53

	Total
	38,13
	55,26
	87,79
	44,75
	1.664,55


Quadro 2.16 - Contribuições Totais em 2007

	Bacia
	Vazão Total na Rede (l/s)
	Vazão Total na ETE
(l/s)
	Carga Orgânica
(kg DBO/hab.dia)

	
	Mínima
	Média
	Máxima
	
	

	1
	9,49
	13,03
	19,76
	10,06
	344,47

	2
	16,26
	24,03
	38,79
	19,78
	755,10

	3
	3,04
	4,55
	7,43
	3,79
	147,31

	4
	8,76
	12,47
	19,53
	9,95
	360,75

	Total
	37,55
	54,09
	85,51
	43,58
	1.607,63


Quadro 2.17 - Contribuições Totais em 2012

	Bacia
	Vazão Total na Rede (l/s)
	Vazão Total na ETE
(l/s)
	Carga Orgânica
(kg DBO/hab.dia)

	
	Mínima
	Média
	Máxima
	
	

	1
	9,64
	13,33
	20,34
	10,36
	358,94

	2
	16,59
	24,68
	40,06
	20,43
	786,81

	3
	3,10
	4,68
	7,68
	3,92
	153,49

	4
	8,92
	12,79
	20,13
	10,26
	375,90

	Total
	38,24
	55,48
	88,22
	44,97
	1.675,13


Quadro 2.18 - Contribuições Totais em 2017

	Bacia
	Vazão Total na Rede (l/s)
	Vazão Total na ETE
(l/s)
	Carga Orgânica
(kg DBO/hab.dia)

	
	Mínima
	Média
	Máxima
	
	

	1
	9,78
	13,61
	20,90
	10,64
	372,79

	2
	16,90
	25,30
	41,28
	21,06
	817,17

	3
	3,16
	4,80
	7,92
	4,04
	159,41

	4
	9,07
	13,08
	20,72
	10,56
	390,41

	Total
	38,91
	56,81
	90,81
	46,30
	1.739,77


Quadro 2.19 - Contribuições Totais em 2022

	Bacia
	Vazão Total na Rede (l/s)
	Vazão Total na ETE
(l/s)
	Carga Orgânica
(kg DBO/hab.dia)

	
	Mínima
	Média
	Máxima
	
	

	1
	9,89
	13,84
	21,34
	10,87
	383,81

	2
	17,15
	25,80
	42,25
	21,56
	841,34

	3
	3,21
	4,90
	8,11
	4,14
	164,13

	4
	9,19
	13,32
	21,18
	10,80
	401,95

	Total
	39,44
	57,86
	92,88
	47,36
	1.791,23


Quadro 2.20 - Contribuições Totais em 2027

	Bacia
	Vazão Total na Rede (l/s)
	Vazão Total na ETE
(l/s)
	Carga Orgânica
(kg DBO/hab.dia)

	
	Mínima
	Média
	Máxima
	
	

	1
	9,98
	14,02
	21,68
	11,04
	392,32

	2
	17,34
	26,19
	43,00
	21,94
	859,98

	3
	3,25
	4,97
	8,25
	4,21
	167,77

	4
	9,28
	13,51
	21,54
	10,98
	410,86

	Total
	39,84
	58,68
	94,47
	48,18
	1.830,92


Quadro 2.21 - Contribuições Totais em 2032

	Bacia
	Vazão Total na Rede (l/s)
	Vazão Total na ETE
(l/s)
	Carga Orgânica
(kg DBO/hab.dia)

	
	Mínima
	Média
	Máxima
	
	

	1
	10,05
	14,16
	21,97
	11,19
	399,42

	2
	17,50
	26,51
	43,62
	22,26
	875,55

	3
	3,28
	5,04
	8,37
	4,28
	170,80

	4
	9,36
	13,66
	21,84
	11,13
	418,30

	Total
	40,19
	59,36
	95,80
	48,86
	1.864,08


Quadro 2.22 - Contribuições Totais em 2037

	Bacia
	Vazão Total na Rede (l/s)
	Vazão Total na ETE
(l/s)
	Carga Orgânica
(kg DBO/hab.dia)

	
	Mínima
	Média
	Máxima
	
	

	1
	10,10
	14,26
	22,17
	11,29
	404,36

	2
	17,61
	26,73
	44,06
	22,48
	886,38

	3
	3,30
	5,08
	8,46
	4,32
	172,92

	4
	9,41
	13,77
	22,04
	11,24
	423,47

	Total
	40,42
	59,84
	96,73
	49,33
	1.887,14


Quadro 2.2.3 - Contribuições Totais em 2042

	Bacia
	Vazão Total na Rede (l/s)
	Vazão Total na ETE
(l/s)
	Carga Orgânica
(kg DBO/hab.dia)

	
	Mínima
	Média
	Máxima
	
	

	1
	10,14
	14,34
	22,32
	11,37
	408,13

	2
	17,69
	26,90
	44,39
	22,65
	894,64

	3
	3,32
	5,11
	8,52
	4,35
	174,53

	4
	9,45
	13,85
	22,20
	11,32
	427,42

	Total
	40,60
	60,20
	97,43
	49,70
	1.904,71


3. PROJETO DE ENGENHARIA 
3. projeto de engenharia

3.1. rede coletora 

3.1.1 Considerações Iniciais

A rede coletora neste projeto foi concebida para atender somente a área urbana da localidade e conforme mencionado anteriormente, o sistema de coleta será do tipo Separador Absoluto, orientado em função das condições de escoamento natural, que contempla uma única bacia de contribuição referente ao SES, que será constituído de rede coletora e uma estação de tratamento de esgoto, conforme apresentado nas plantas de desenho de projeto.

O sistema de rede coletora tipo separador absoluto consiste no recolhimento das águas residuárias (domésticas) e das águas de infiltração (água do subsolo que penetre através das tubulações e seus acessórios), que constituem o esgoto sanitário, veiculam em um sistema independente, denominado de esgoto sanitário. As águas pluviais são coletadas e transportadas em um sistema de drenagem pluvial independente.

Entre as vantagens do sistema separador absoluto, pode-se citar:

· Tem menor custo, por empregar tubos mais baratos, de fabricação industrial (manilhas, PVC, etc.);

· Oferece mais flexibilidade para a execução por etapas, de acordo com as prioridades;

· Reduz consideravelmente o custo do afastamento das águas pluviais, pelo fato de permitir o seu lançamento no curso de água mais próximo, em necessidade de tratamento;

· Não se condiciona e nem obriga a pavimentação do sistema viário;

· Reduz a extensão das canalizações de grandes diâmetros; e

· Não prejudica a depuração dos esgotos sanitários.

O projeto irá dimensionar um sistema com rede coletora que conduzirá os esgotos coletados na área de interesse para serem tratados em uma ETE Compacta Padrão CORSAN, composta de Desarenador, Reatores Anaeróbios seguido de Filtro Biológico Aerado; e Leitos de Secagem para o lodo e tratamento químico complementar.
Para o desenvolvimento deste Projeto, foram observadas as diretrizes gerais do Caderno de Encargos da CORSAN, as normas da ABNT, onde se estabeleceram os dados e critérios básicos, bem como a concepção de projeto.

3.1.2.
Traçado da Rede Coletora

O traçado da rede coletora teve por base as condicionantes topográficas existentes, o posicionamento do sistema viário urbano e o local previsto para a ETE.

A distância máxima entre poços de inspeção ultimamente passou a ser limitada apenas pelo alcance dos equipamentos disponíveis para desobstrução da rede, segundo a NBR-9.649/86 “Projeto de redes coletoras de esgoto sanitário”. Ficou acordado com os técnicos da CORSAN, que o espaçamento admissível a ser adotado entre poços de visita será de 100 m para rede em DN 150 e de 120 m para rede com DN > 150 mm.

O traçado da rede coletora teve por base o posicionamento os Coletores Principais. As redes secundárias projetadas, sempre que possível, tiveram um desenvolvimento independente e setorizado objetivando a redução dos diâmetros. Isto se deu pela ligação destes coletores em vários PV’s ao longo dos coletores principais.

Para localização da rede foram adotados os seguintes critérios:

· Nos passeios, quando possível, sempre que o logradouro é constituído por avenida de mão-dupla;

· Nos passeios, quando possível, quando a rede nasce no limite da área do projeto;

· Nos passeios, quando possível, sempre que a rede serve somente a um lado da quadra;

· No eixo do leito das ruas, nos demais casos.

3.1.3
Características da Rede Coletora

3.1.3.1 Diâmetro Mínimo

A CORSAN prefere adotar o diâmetro mínimo para projeto de DN 150, por questão de maior facilidade na manutenção, ainda que a norma NBR - 9.649 permita o uso de DN 100. 

3.1.3.2 Diâmetro e material das tubulações

Com o objetivo de facilitar o transporte, manuseio e rapidez de execução, como paradigma de projeto foi adotado tubo de PVC (rígido), para Redes de Esgotos Sanitários, normalizado pela NBR-7362, para diâmetros até DN 400, com diâmetro de 100 mm para ligações prediais e diâmetro mínimo de 150 mm para rede coletora. Para diâmetros maiores, adotar-se-á como paradigma o tubo de concreto armado de seção circular para esgoto sanitário, classe EA2, normalizado pela NBR-8890/2003. Onde ocorrer travessias de curso d’água será adotado tubo de ferro dúctil, classe K-7.

3.1.3.3 Profundidade das canalizações

A profundidade das canalizações está de acordo com o que estabelece a norma ABNT NBR 9649/1986. A profundidade mínima adotada é aquela que permite um recobrimento mínimo de 0,90 m sobre a geratriz superior da tubulação, quando esta estiver instalada no leito das vias de tráfego de veículos. A profundidade máxima adotada ficou limitada às condicionantes físicas e executivas peculiares a cada trecho.

Para coletores assentados no passeio poderá adotar-se recobrimento mínimo de norma, ou seja, 0,65 metro. Entretanto admitiu-se alguns casos em que a rede coletora possuirá recobrimento menor que os determinados por norma, nos casos de coletores de fundo e travessias de curso d’água, onde não incide carga de veículos.

3.1.3.4 Inspeções Tubulares e Poços de Visita

Tanto as inspeções tubulares como os PV’s foram executados de acordo com a padronização fixada pelo caderno de Encargos da CORSAN em seu caderno de Elementos Acessórios Padronizados da Rede Coletora e Ramais Prediais para Esgotos Sanitários.

As distâncias máximas adotadas entre poços de inspeções foram de 100 m para rede de DN150 e de 120 m para os trechos com tubulações em DN ( 150 mm.

Os órgãos acessórios da rede coletora são os poços de visita e os poços não visitáveis. São previstos nas seguintes situações:

· Nas cabeceiras da rede;

· Nas mudanças de direção;

· Nas mudanças de declividade;

· Nas mudanças de diâmetro;

· Nos pontos em degrau da rede.

Serão empregados de acordo com o seguinte critério:

a) Poços não visitáveis

Poço de  Inspeção Tubular (IT)

A inspeção tubular será utilizada sempre que o diâmetro do coletor for menor ou igual a 200 mm. Se o coletor estiver situado na calçada, o mesmo não deverá estar em uma profundidade superior a 2,0 m. Se o coletor estiver situado na via pública, a profundidade não é elemento definidor da possibilidade de uso do referido dispositivo.

As inspeções tubulares tipo Tê Corneta ou simplesmente Terminal de Limpeza (TL) segundo a NBR-9649, foram previstas para aplicação em cabeceiras de rede, tanto nos passeios como no leito das ruas. 

Poço Tipo “P”

Será utilizado em coletores localizados no passeio ou em via pública de tráfego leve quando o diâmetro for menor ou igual a 200 mm e a profundidade do mesmo não ultrapassar 2,23m.

b) Poços de visita

PV tipo “N”

Utilizado para coletores com diâmetros menores ou iguais a 300 mm, independentes da profundidade 

PV tipo “S”

Utilizado para coletores com diâmetros de 350 mm e 600 mm inclusive, independente da profundidade do coletor.
PV tipo “E”

Utilizado para coletores com diâmetro igual ou superior a 700 mm, independente da profundidade do mesmo.

Nos casos de mudanças de direção com ângulos menores do que 90º deverá ser executado um degrau no PV, com a finalidade de se garantir a continuidade do movimento.

O desenho de cada tipo está apresentado no caderno de encargos.

3.1.3.5 Ligações Prediais

As ligações prediais serão executadas em DN 100, em tubo de PVC rígido para Rede de Esgotos Sanitários, normatizado pela NB-7362.

A ligação padrão (Desenhos padrão Nº: V), face às características urbanas locais da área em estudo, considerada pela CORSAN em projetos desta natureza, são de três caixas de calçadas interligadas, 30 metros de ligação predial, uma curva de 45º e um selim de 90º conectado ao diâmetro do respectivo coletor público.

A caixa de calçada servirá individualmente a cada lote e será executada segundo o padrão CORSAN. 

3.1.4
Dimensionamento Hidráulico da Rede Coletora

3.1.4.1 Condições de Dimensionamento

O cálculo hidráulico da Rede Coletora encontra-se apresentado na Planilha de Dimensionamento Hidráulico, no final deste relatório, verificando-se trecho a trecho as condições da rede, para as contribuições iniciais e finais do projeto.

3.1.4.2 Fórmula Adotada

Para o dimensionamento dos coletores de esgotos adotou-se a equação da Continuidade associada à fórmula de Manning, calculada conforme critérios estabelecidos pela CORSAN no que se refere ao coeficiente de rugosidade.

a) Equação da continuidade

Q = A . v 


Onde:

Q : vazão de projeto (m3/s)

A : seção molhada do coletor (m2)

v : velocidade de escoamento no coletor (m/s)

b) Fórmula de Manning

v = 1 ( ( x Rh²/3 x I1/2


Onde:

v
: velocidade de escoamento (m/s);

(
: coeficiente de rugosidade;

Rh
: raio hidráulico (m); e

I
: declividade do coletor (m/m).

3.1.4.3 Determinação das vazões 

Pela norma NB-9.649/86, o menor valor de vazão mínima a considerar em qualquer trecho é de 1,5 L/s. As demais vazões de projeto serão calculadas conforme critérios estabelecidos do item 2 deste relatório. 

3.1.4.4 Tensão Trativa 

Tensão trativa é definida como uma tensão tangencial exercida sobre a parede do conduto pelo líquido escoado.

Este é o critério determinado pela NB-9.649 para dimensionamento dos coletores de esgoto e envolve considerações sobre três aspectos principais: hidráulico, controle de sulfetos e ação de autolimpeza. Este conceito substitui a velocidade de autolimpeza preconizada pela PNB-567/75.

A tensão trativa representa um valor médio de tensão ao longo do perímetro molhado do conduto e é calculada pela seguinte expressão:

T = ( x Rh x I

Onde:

T  :
tensão trativa média (Pa);

(  :
peso específico do líquido (10.000 N/m3);

Rh:
raio hidráulico (m); e

I   : declividade do coletor (m/m).

3.1.4.5 Tensão Trativa Crítica

Conforme preconiza a Norma, a tensão trativa crítica é de 1,0 Pa. 

Em qualquer trecho da rede, para a vazão inicial de contribuição, a tensão trativa calculada deverá ser maior ou igual à tensão trativa crítica, sendo esta a condição para que o esgoto escoado satisfaça a condição de autolimpeza e de controle de sulfetos.

3.1.4.6 Altura da Lâmina de Esgoto

a) Lâmina Mínima

Pelo critério de tensão trativa, haverá autolimpeza nas tubulações de esgoto desde que, uma vez por dia a tensão trativa calculada atinja valor igual ou superior à tensão trativa crítica, qualquer que seja a altura da lâmina d’água. Atendendo a tensão trativa para vazão inicial, automaticamente estará atendida a vazão de final de plano.

b) Lâmina Máxima

Conforme recomenda a ABNT, através da NBR-9649 - Projeto de Redes Coletoras de Esgoto Sanitário, adotou-se a lâmina máxima de 75% do diâmetro da canalização para atender a vazão de final de plano.
3.1.4.7 Velocidade de Escoamento e Declividade

a) Velocidade Inicial Mínima

A velocidade mínima adquire especial importância na prevenção e controle da geração de sulfatos e na garantia de minimizar a deposição de partículas sólidas no interior da canalização. A velocidade mínima corresponde a uma determinada declividade mínima, definida em função da tensão trativa crítica admissível. A declividade mínima admissível é a que satisfaz a tensão trativa mínima adotada de 1,0 Pa, sempre verificada para a vazão mínima ocorrente na tubulação.

No presente projeto as declividades mínimas foram calculadas através da seguinte fórmula para o coeficiente de Manning (= 0,010 (PVC), como pior hipótese:

Imín = 0,006122 x Qi -(6/13)

Onde:

Imín. : declividade mínima (m/m); e

Qi     : vazão inicial (L/s).

Para a vazão mínima de 1,5 L/s, tem-se como declividade mínima o valor de 5,077 m/km.

b) Velocidade Final Máxima

A velocidade máxima é limitada a valores que possam garantir a integridade das superfícies internas das canalizações, principalmente pelos efeitos deletérios da erosão causada pelos sólidos presentes nos esgotos. Conforme preconiza a norma ABNT NBR-9649 - Projeto de Redes Coletoras, adotou-se a velocidade máxima igual a 5 m/s, que resulta na declividade máxima dada pela fórmula:

Imáx. = 2,54 x Qf -(2/3)

Onde:

Imáx. : declividade máxima (m/m); e

Qf   :  vazão final (L/s).

Quando a velocidade final no coletor ultrapassar a velocidade crítica, a maior lâmina d’água admissível foi limitada em 50 % do diâmetro do coletor, assegurando assim a ventilação do trecho. A velocidade final máxima permitida será de pela velocidade critica definida pela expressão:

Velocidade Crítica:

Vc = 6 (g x Rh)1/2


Onde:

Vc : velocidade crítica (m/s);

g  : aceleração da gravidade (m/s²); e

Rh : raio hidráulico (m).

3.1.4.8 Condição de Controle de Remanso 

Sempre que a cota de nível d’água na saída de qualquer poço de visita estiver acima de qualquer das cotas dos níveis d’água de entrada, foi verificada a influência do remanso no trecho de montante.

O rebaixo será dado por:

 Re = y2    –  y1             

Onde:

y2 : Cota da lâmina d’água da tubulação de entrada mais baixa no PV.

y1 : Cota da lâmina d’água da tubulação de saída do PV.

3.1.5.
Planilhas de Cálculo

As planilhas de verificação hidráulica foram incluídas no final deste relatório.
3.2. PROJETO DE ESTAÇÃO DE TRATAMENTO DE ESGOTOS “PADRÃO CORSAN” PARA ATENDIMENTO DA VAZÃO DE 10 L/s

3.2.1. Vazão
As vazões utilizadas no dimensionamento das unidades que compõem o sistema de tratamento foram:

QMÍN  = 6 L/s

QMÉD = 10 L/s 

QMÁX = 18 L/s

3.2.2. Extravasor
Na ocorrência de uma eventual pane no sistema de bombeamento, ou necessidade de parada da própria ETE por motivos de manutenção, poderá ocorrer o afogamento das redes coletoras de esgotos. Estabeleceu-se que isto deva ocorrer até o nível – 1,0 m, com vistas a não submeter à rede a pressões positivas excessivas. Desta cota, os esgotos serão retirados (extravasados) do poço de chegada por tubulação de PVC (tipo esgoto), e daí para a rede de drenagem pluvial, talvegue existentes nas imediações ou curso d’água existente.     

3.2.3. Remoção de Sólidos Grosseiros (com d ≤ 2,5 cm) e Areia
3.2.3.1. Remoção de sólidos grosseiros

Com vistas à remoção de sólidos grosseiros carreados pelos esgotos e recalcados para a caixa de areia, foi projetada uma única grade manual, de barras inclinadas (60º), com 2,5 cm de espaçamento entre estas. De acordo com os detalhes do projeto, estará aposta em canal de 0,35 m de largura, a montante do canal da caixa de areia. A limpeza da grade será manual, com a utilização de rastelo.         

- características das grades:

abertura “a” = 2,5 cm

espessura “t” = 1,0 cm

- eficiência da grade:

E = 2,5 / (2,5 + 1,0) = 0,714

- lâmina de líquido a montante da garganta do Parshall de W = 3” = 7,6 cm (de acordo com o dimensionamento do canal da caixa de areia, em item subseqüente):


para Qmín  = 6 L/s


para Qméd = 10 L/s


para Qmáx = 18 L/s

- velocidade no canal da grade para Qmáx (situação mais crítica):

Ho = 0,18 m

b = 0,35 m (adotado)

AT = 0,063 m2
Vo = Qmáx / AT = 0,018 / 0,063 = 0,29 m/s

- velocidade na grade limpa para Qmáx (situação mais crítica):


Ho = 0,18 m

b = 0,35 m

AT = 0,063 m2
AU = AT x E = 0,063 x 0,714 = 0,045 m2
V = Qmáx / AU = 0,018 / 0,045 = 0,40 m/s 

- perdas de carga na grade limpa para Qmax (situação mais crítica):


h = V2 – Vo2 x    1    =  (0,40)2 – (0,29)2 x   1   = 0,0055 m


          2g        0,7               2g               0,7

- perda de carga na grade suja (50 % obstruída), para Qmáx (situação mais crítica):

 
h = (0,80)2 – (0,29)2 x   1   = 0,04 m



   2g                0,7

3.2.3.2. Canal da caixa de areia e medição de vazão

- dispositivo de medição de vazão:

Para controle da velocidade de escoamento do líquido no canal da caixa de areia, frente a vazão máxima afluente, selecionou-se uma calha ou medidor Parshall com garganta W = 3” = 7,6 cm, que permite a medição de vazão entre 0,85 e 53,8 L/s.

A medição de vazão será realizada através de régua milimetrada colocada verticalmente do lado interno do canal do Parshall, a 0,31 m para montante da seção de controle (garganta do medidor). A régua terá sua parte inferior coincidente com a base da seção de controle, o que permitirá ao operador, mediante a verificação da altura da lâmina que esteja ocorrendo, avaliar a vazão afluente ao tratamento.

- lâminas de água imediatamente a montante da garganta do medidor:

Para um Parshall com W = 3”, tem-se K = 0,176 e n = 1,547. As lâminas resultam:

Q = KHn  ;  H = ( Q / K )1/n

para Qmín = 6 L/s    (  H = 0,11 m  

para Qméd = 10 L/s     (  H = 0,16 m 
[image: image2.wmf]
para Qmáx = 18 L/s     (  H = 0,23 m

- ressalto Z:


Qmín = Hmín - Z


Qmáx    Hmáx - Z


0,006 = 0,11 - Z       (    Z = 0,05 m


0,018    0,23 - Z 

- altura Ho das lâminas no canal de acumulação de areia:


para Q(6 L/s) = H - Z = 0,11 - 0,05 = 0,06 m  


para Q(10 L/s)) = 0,16 - 0,05 = 0,11 m


para Q(18 L/s) =  0,23 - 0,05  = 0,18 m

- largura da seção transversal do canal (1 operativo + 1 de reserva), para a situação mais crítica:


AT = Ho x b = 0,18 x b

Q = AT x V ( AT = Q / V 


0,18 x b =  Q / V ( b =  Q / (0,1 x V)


para Q = 18 L/s, V = 0,30 m/s (arbitrado):


b =     0,018     = 0,33 m       (        Adotado b = 0,35 m 

 
      0,18 x 0,30

- verificação das velocidades:

	Verificação das velocidades na caixa de areia

	Vazão (L/s)
	H (m)
	Ho = H - Z (m)
	AT = Ho x  b (m2)
	V=Q/AT (m/s)

	Q = 6
	0,11
	0,06
	0,021
	0,29

	Q = 10
	0,16
	0,11
	0,0385
	0,30

	Q = 18
	0,23
	0,18
	0,063
	0,29


Obs.:Como 0,20  ( V ( 0,40 m/s   (OK)

- Comprimento útil do canal da caixa de areia:


L = 22,5 x Ho = 22,5 x 0,18 = 4,05 m       (      Adotado L = 4,0 m 

- Área da superfície do canal da caixa de areia:


AS = L x b = 4,0 x 0,35 = 1,4 m2
- Verificação da taxa de aplicação superficial:


((6 L/s) = 0,006 x 86.400 m3/d = 370 m3/m2.d

                            1,4 m2
((10 L/s) = 0,010 x 86.400 m3/d = 617 m3/m2.d 

                             1,4 m2
((18 L/s) = 0,018 x 86.400 m3/d = 1.110 m3/m2.d 

                             1,4 m2
De acordo com a bibliografia (Design of Small Grit Channels, de G.V.R. Marais, 1971), a quantidade de material retido na caixa de areia pode ser calculada da seguinte forma:

q = Qméd x 75 = 10 x 86,4 x 75 = 64,8 L/d = 0,0648 m3/d

                  1.000             1.000 

Supondo uma limpeza a cada 7 dias, a profundidade útil (mínima) dos depósitos inferiores de cada canal de caixa de areia deve ser:

p = q x t = 0,0648 x 7 = 0,324 m       (     Adotado p = 0,35 m 

                AS           1,4 

3.2.4. Alimentação do Reator Anaeróbio
O esgoto chegará por bombeamento à estação de tratamento, ocorrendo a descarga no canal da caixa de areia (a montante), solidário e integrado ao reator, a partir do qual (extremidade de jusante) será realizada a alimentação da unidade. 

O dimensionamento da tubulação será realizado a partir das equações de Darcy-Weisbach e Colebrook-White, e da adotada para perdas singulares, conforme já referido anteriormente. Assim: 

- vazão máxima afluente ao reator:

Q = 18 L/s 

A tubulação alimentadora será estratificada ao nível do fundo do reator, de forma a se ter a descarga do afluente em 24 pontos distintos. 

a) trecho T1(caixa de areia – “T1” de derivação): 

- diâmetro da tubulação:

Adotado DE 170, DI 156,4 (Vinilfer).

Para a tubulação de PVC DI 156,4 adotada, e para a vazão de projeto, obtém-se:

Q = 18 L/s = 0,018 m3/s

f = 0,0166

L = 10 m

V = 0,94 m/s
(HL = 0,05 m

(HS = (k x V2     

               2g


. entrada normal .................   k = 0,50


. cotovelo 90o......................   k = 0,90


. “t” saída lado.....................   k = 1,30


. redução.............................  k = 0,30
                          
        
              (k = 3,00

(HS = 0,13 m 

(HT = 0,05 + 0,13 = 0,18 m

b) trecho T2 (“T1” de derivação – “T2” de derivação): 

- diâmetro da tubulação:

Adotado D 110, DI 97,8 (PVC CL-15).

Q = 9,0 L/s

f = 0,0174

L = 9,0 m

V = 1,20 m/s
(HL = 0,12 m

(HS = (k x V2     

             2g


. cotovelo 90°.....................   k = 0,90

. “t” saída lado....................   k = 1,30
. redução............................  k = 0,30

                                          Σk = 2,50

(HS = 0,18 m 

(HT = 0,12 + 0,18 = 0,30 m

c) trecho T3 (“T2” de derivação – “T3” de derivação):

- diâmetro da tubulação:

Adotado D 85, DI 75,6.

Q = 4,5 L/s = 0,0045 m3/s

f = 0,0191

L = 0,95 m

V = 1,0 m/s
(HL = 0,01 m

(HS = (k x V2     

             2g

. “t” saída lado....................   k = 1,30

(HS = 0,07 m 

(HT = 0,01 + 0,07 = 0,08 m

d) trecho T4 (“T3” de derivação – “T4” de derivação):

- diâmetro da tubulação:

Adotado D 85, DI 75,6.

Q = 2,25 L/s = 2,25 m3/s

f = 0,0222

L = 1,80 m

V = 0,50 m/s
(HL = 0,007 m

(HS = (k x V2     

              2g


. “t” de saída de lado..............   k = 1,30

(HS = 0,016 m 

(HT = 0,007 + 0,016 = 0,023 m

e) trecho T5 (“T4” de derivação – descarga):

- diâmetro da tubulação:

Adotado D 85, DI 75,6.

Q = 0,75 L/s = 0,00075 m3/s

f = 0,0292

L = 0,625 m

V = 0,17 m/s
(HL = 0,0003 m

(HS = (k x V2     

              2g



. saída de tubulação............   k = 1,00

(HS = 0,0014 m 

(HT = 0,0003 + 0,0014 = 0,0017 m

A perda de carga total calculada nos trechos T1 + T2 + T3 + T4 + T5 representa a carga hidráulica necessária para o escoamento do líquido pelas tubulações projetadas desde a caixa de areia até o fundo do reator, operando como condutos forçados por gravidade:

(HT(T1) + (HT(T2) + (HT(T3)  + (HT(T4) + (HT(T5) = 0,18 + 0,30 + 0,08 + 0,023 + 0,0017 = 0,58 m

- nível do líquido na caixa de areia: 

Nível máximo do líquido no reator anaeróbio................................................   4,50 m 

Perda de carga total ao longo das tubulações.......................................... 0,58 m

Nível máximo de líquido na caixa de areia.................................................... 5,08 m

Coincidiu-se, por esta razão, a base do canal de saída da caixa de areia com a cota 5,08 m.

O número de pontos de descargas depende da área do fundo da célula digestora e da área de influência de cada ponto distribuidor. A decisão em torno do número de pontos distribuidores pode ser tomada também em função do tipo de lodo e das cargas orgânicas aplicadas ao sistema. Para o caso de reator tratando esgotos domésticos, normalmente desenvolve-se um lodo do tipo floculento, com características de concentração média a elevada, correspondendo à cargas entre 1,0 e 3,0 Kg.DQO/m3.d, e à área de influência dos pontos distribuidores entre 1,5 a 3,0 m2. 

Tendo-se adotado oito pontos distribuidores, resulta a seguinte área de influência por ponto:

Ad =  A  = 8,0 m x 8,0 m = 2,67 m2     (ok)        
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3.2.5. Reator Anaeróbio de Fluxo Ascendente
3.2.5.1. Vazão
A vazão utilizada no dimensionamento do reator anaeróbio foi a média afluente, estabelecida conforme já reportado anteriormente. Ao mesmo tempo, mister que se refira que a ETE, com a unidade de tratamento primário de grande volume, com grande tempo hidráulico de detenção, apresenta excepcional possibilidade de acumulação e assim, de acomodação das oscilações que o hidrograma de esgotos apresenta durante um dia. Tem-se: 

QREATOR = 10,0 L/s 

3.2.5.2. Concentração e carga de matéria orgânica

DBO5 = 300 mg/L

CODBOREATOR = 0,010 m3/s x 86.400 s/d x 0,300 kgDBO5/m3 = 259,2 kg.DBO5/d

Adicionalmente, para o dimensionamento hidráulico/biológico do sistema de tratamento, fixou-se a DQO de 600 mg/L, que corresponde a duas vezes a DBO5, proporção adotada correntemente quando o dimensionamento é realizado para unidades que tratam esgotos domésticos. Para esta concentração, a carga de DQO é:

CODQOREATOR = 0,010 m3/s x 86.400 s/d x 0,600 kgDQO/m3 = 518,4 kg.DQO/d

3.2.5.3. Dimensionamento hidráulico 

Tempo de detenção hidráulica (TDH)

Para a condição de temperatura dos meses mais frios verificada no Rio Grande do Sul, julgou-se adequado fixar o tempo de detenção hidráulica em 8 horas. Logo: 

TDH = 8 h 

Volume útil de digestão (Vu)

Vu = QREATOR x TDH = 0,010 m3/s x 8 h x 3.600 s/h = 288 m3 

Número de digestores (N)

N = 1

Altura útil de digestão (Hu)

Hu = 4,5 m (fixada)

Área útil do digestor (Au)

Au = Vu / Hu = 288 m3 / 4,5 m = 64 m2
Dimensionais do digestor

Fixando-se a largura (B) em 8,0 m, tem-se:

- comprimento (L) = Au / B = 64 m2 / 8,0 m = 8,0 m
Cargas aplicadas ao digestor

- carga orgânica volumétrica (em termos de DQO):

COV = (QMÉD x So) / Vu 

COV = (0,010 m3/s x 3.600 s x 8,0 h x 0,600 kg/m3) / (288 m3) 

COV = 0,60 kgDQO/m3      

- carga hidráulica volumétrica:

CHV = QMÉD / Vu 

CHV = (0,010 m3/s x 3.600 s x 8,0 h) / (288 m3) = 1,00 m3/m3 

Velocidade ascencional

- para QMÉD: 

v = H / TDH = 4,5 m / 8,0 h = 0,56 m/h

Estimativa das eficiências nas remoções de DQO e DBO 

De acordo com a bibliografia, as eficiências na remoção de carga orgânica por reatores anaeróbios de fluxo ascendente, como é o caso em pauta, podem ser avaliadas pelas expressões:

EDBO= 100 x ( 1 - 0,70 x t-0,50)

EDQO = 100 x ( 1 - 0,68 x t-0,35)

Onde:

EDBO = eficiência dos digestores anaeróbios na remoção de DBO (%);

EDQO = eficiência dos digestores anaeróbios na remoção de DQO (%);

tre = tempo hidráulico de detenção nas câmaras de digestão (h);

0,70 , 0,50 , 0,68 e 0,35 = constantes empíricas.

Obtém-se, assim:

EDBO = 100 x ( 1 – 0,70 x TDH-0,50 ) = 100 x ( 1 – 0,70 x 8,0-0,50 ) = 75,3 %

EDQO = 100 x ( 1 – 0,68 x TDH-0,35 ) = 100 x ( 1 – 0,68 x 8,0-0,35 ) = 67,2 % 

As eficiências calculadas o foram com base em constantes empíricas, determinadas para temperaturas que oscilavam entre 20 e 25o C. Para a situação do Rio Grande do Sul, onde no inverno, embora por período pequeno de tempo, ocorrem temperaturas inclusive inferiores a 10o C, seria por demais otimista admitir-se eficiências da natureza das calculadas, sem aquecimento artificial dos reatores. Assim, visando o perfeito funcionamento da ETE, e a garantia de padrões de emissão satisfatórios, fixou-se conservadoramente eficiências alguns pontos percentuais inferiores às verificadas para a vazão máxima. Serão elas:

EDBO = 65 %

EDQO = 55 %

Estimativa das concentrações de DQO e DBO  efluentes do reator

SDBO = 300 – ( 300 x 0,65 ) = 105 mg/L

SDQO = 600 – ( 600 x 0,55 ) = 270 mg/L

Estimativa da concentração de sólidos suspensos efluente do digestor

A concentração de sólidos em suspensão no efluente de digestores anaeróbios de fluxo ascendente depende de vários fatores. Destacam-se, entre eles:

- concentração e características de sedimentabilidade do lodo presente no reator;

- freqüência de descarte de lodo e altura do leito de lodo no reator;

- velocidades nas aberturas para o decantador;

- eficiência na separação de gases, sólidos e líquidos;

- taxas de aplicação e tempos de detenção hidráulicos nos compartimentos de digestão e de decantação.

Ao nível do conhecimento atual, tem sido utilizado o seguinte modelo empírico de avaliação da concentração de SS no efluente destas unidades:

SS =   250   + 10 

         TDH

Onde:
SS = concentração de sólidos suspensos no efluente (mg/L);

TDH = tempo de detenção hidráulica (h), no caso igual a 8,0 h;

250 = constante empírica;

10 = constante empírica. 

Para o caso em estudo, obtém-se:

SS = 250  + 10 = 41 mg/l
        8,0

A pouca concentração de sólidos em suspensão é a garantia de baixíssimas concentrações de sólidos sedimentáveis afluentes ao filtro.
- avaliação da produção de metano:

A produção teórica de metano em digestores anaeróbios de fluxo ascendente pode ser estimada a partir das equações:

DQOCH4 = QREATOR x ( ( So - S ) - Yobs x So ) (
Nesta equação, So e S são as DQOs afluente e efluente do reator anaeróbio.

Assumiu-se 55 % de eficiência para remoção de DQO, conforme cálculos e referência anteriores. Yobs refere-se à produção global de sólidos no sistema, que incorpora tanto a acumulação de sólidos não biodegradáveis no lodo, quanto o crescimento e o decaimento de microrganismos. Este parâmetro, de acordo com a experiência brasileira, está compreendido entre 0,11 e 0,23 kg.DQOlodo/kg.DQOapl. Adotar-se-á, neste trabalho, Yobs = 0,21 kg.DQOlodo/kg.DQOapl. 

DQOCH4=0,010x3.600 s/h x 8,0 h x ((0,600 - 0,270)kg.DQO/m3- 0,21 kg.DQOlodo/kg.DQOapl x 0,600 kg.DQO/m3) ( 

DQOCH4 = 58,8 kg.DQO

A conversão da massa de metano em produção volumétrica pode ser feita através das equações:

QCH4 = DQOCH4
            K(t)

Onde:

QCH4 = produção volumétrica de metano (m3/d);

K(t) = fator de correção para a temperatura operacional do digestor (kg.DQO/m3).

K(t) =        P x K       .        

          R x ( 273 + t )

Onde:

P = pressão atmosférica (1 atm);

K = DQO correspondente a um mol de CH4 (64 g.DQO/mol);

R = constante dos gases (0,08206 atm.L/mol.oK);

t = temperatura operacional do digestor (adotada 10º para a condição de inverno).

Para uma temperatura do esgoto no mês mais frio da ordem de 10o C, resulta:

K(t) =           (1 atm x 64 g.DQO/mol)                = 2,76 kg.DQO/m3
           0,08206 atm.L/mol.oK x (273 + 10o C)

QCH4 =    58,8 kg.DQO/turno     = 21,3 m3
              2,76 kg.DQO/m3

Tratando-se de esgotos domésticos, como é o caso em estudo, os teores de metano no biogás são geralmente da ordem de 70 a 80 %. Adotando-se 75 %, resultou:

Qbiogás = QCH4 / 0,75 = 21,3 m3/d = 28,4 m3
                                 0,75

3.2.5.4. Tratamento/destino do biogás

O biogás proveniente da degradação do material orgânico será encaminhado para biofiltro de carvão ativado.

Tem-se, assim:

· vazão de gás afluente à unidade de biofiltração:

Qbiogás = 28,4 m3/d = 1,18 m3/h 
- tubulação de encaminhamento do biogás para o biofiltro:

O biogás será encaminhado à unidade filtrante de carvão ativado através de tubulação de PVC Cl-15 com diâmetro nominal de 50 mm. 

- altura do biofiltro/composição dos leitos de sustentação e filtrante:

O biofiltro terá 2,0 m de altura total, assim distribuídos (sentido ascencional):

. fundo falso de 0,50m;

. laje pré-moldada de concreto com espessura de 10 cm, e um mínimo de 100 furos de 1”;

. 55 cm de leito de sustentação, com a seguinte composição:

- 20 cm de cascalho com diâmetro entre 25,4 e 50,8 mm;

- 10 cm de cascalho com diâmetro entre 12,7 e 25,4 mm;

- 8 cm de cascalho com diâmetro entre 6,7 e 12,7 mm;

- 10 cm de areia com diâmetro médio de 7 mm;

- 7 cm de areia CORSAN com diâmetro médio de 3 mm.

. 55 cm de carvão ativado com diâmetro entre 2,5 e 3,0 mm;

. 30 cm de “free-board” entre a superfície de carvão ativado e a laje cobertura do biofiltro. Esta camada conectar-se-á com a atmosfera através de tubo condutor de ferro galvanizado com diâmetro de 1”, comprimento aproximado de 1,60 m, na extremidade do qual previu-se um queimador (flare), para o tratamento complementar do biogás.

- área da unidade de biofiltração:

Considerando-se que o filtro terá 1,0 m de diâmetro, a sua área de filtração será de:

Af = ( x (1,0)2 = 0,79 m2  
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- taxa de aplicação volumétrica:

A vazão de biogás é de 1,18 m3/h. Considerando-se que o horizonte de carvão ativado é de 0,55 m, para uma área de 0,79 m2, resulta um volume de filtração de:

Vf  = 0,55 x 0,79 = 0,4345 m3                 

Para taxa de aplicação volumétrica resulta, então:

(v = 1,18 m3/h = 2,72 m3/m3.h

      0,4345 m3
Normalmente, unidades desta natureza são dimensionadas para taxas de aplicação entre 20 e 300 m3/m2.h. É presumível que para as condições estabelecidas neste estudo, de baixa taxa aplicada, obtenha-se excelente desempenho no biofiltro projetado. É importante alertar, no entanto, que deverá ser realizado controle permanente da concentração de metano no âmbito das câmaras acumuladoras, no digestor anaeróbio; isto poderá ser feito mediante o acoplamento de amostrador nas tubulações de saída do gás das câmaras, coleta do gás e seu envio para análise cromatográfica. Resultando concentrações que excedam 20 % do gás em volume, à tubulação que interliga as câmaras ao biofiltro deverá ser acoplada bomba de sucção que facilite a passagem do biogás pela unidade filtrante, vencendo as perdas de carga naturais impostas pelo material constituinte dos leitos suporte/filtrante.

- renovação do material filtrante:

Comprovada a existência de gases malcheirosos como o gás sulfídrico (H2S), materializar-se-á a necessidade da substituição do leito filtrante, com a retirada do material já sem capacidade adsortiva; em caso contrário, a renovação do leito deverá ser postergada, até que a emanação dos gases manifeste o efeito indesejado referido. Ainda, complementarmente, poderá ser realizada a queima permanente dos gases. 

3.2.5.5. Lodos produzidos no reator anaeróbio

- produção diária de sólidos secos totais e volumétrica de lodo:

A estimativa da produção de lodo em reatores anaeróbios de fluxo ascendente com manto de lodo, como o caso em questão, pode ser realizada com a utilização do seguinte modelo:

Plodo = Y x DQOapl
Onde: 

Plodo = produção de sólidos no sistema (kg.SST/d);

Y = coeficiente de sólidos no sistema (kg.SST/kg.DQOapl);

DQOapl = carga de DQO aplicada no digestor (kg.DQO/d).  

Os valores de Y reportados para o tratamento de esgotos domésticos são da ordem de 0,10 a 0,20 kg.SST/Kg.DQOapl. No presente estudo, adotar-se-á Y = 0,18 kg.SST/Kg.DQOapl, próximo ao limite superior da faixa sugerida (portanto, conservadoramente). A carga de DQO afluente ao reator para a vazão nominal de 10 L/s, considerando-se uma concentração média de 600 mg/L, é aproximadamente 518  kg.DQO/d. Assim:

Plodo = 0,18 kg.SST/Kg.DQOapl x  518 kg.DQO/d = 93,24 kgSST/d

Adicionalmente, deve-se considerar a biomassa perdida pelo filtro biológico aerado submerso para o decantador (vide idem 6.5), que será recirculada para o reator anaeróbio.  De acordo com aqueles cálculos, tem-se, proveniente do filtro:

Plodo(filtro) = 62 kg.SST/d

Plodo(filtro) = 47 kg.SSV/d

Considerando que 40 % dos sólidos suspensos voláteis recirculados sejam estabilizados no reator anaeróbio, tem-se uma produção total de sólidos de:

Plodo(reator+filtro) = 93,24 kg/d + 62 kg/d – 0,40 x 47 kg/d = 136,44 kg.SST/d   
Com o resultado obtido, estimou-se a produção volumétrica de lodo com a utilização da seguinte equação:

Vlodo =  Plodo  
         ( x C

Onde: 

Vlodo = produção volumétrica de lodo (m3/d);

(  = peso específico do lodo, usualmente entre 1.020 e 1.040 kg/m3; 

C = concentração do lodo, usualmente entre 3 e 5 %.

Fixando-se conservadoramente ( = 1.020 kg/m3 e C = 4 %, obtém-se:

Vlodo =   136,44 kg.SST/d   = 3,34 m3/d

         1.020 kg/m3 x 0,04

O volume de lodo produzido diariamente será removido com a utilização de “caminhão pipa”, a cada dois dias, para encaminhamento a aterro sanitário. Tem-se, assim:

Vlodo,semanal = 3,34 m3/turno x 2 dias = 6,68 m3
Alerta-se, entretanto, para que a primeira remoção dê-se apenas após 60 dias da entrada em operação do conjunto, tempo julgado adequado para a formação de camada ou “manto” de lodo com concentração indispensável ao andamento do processo biológico de tratamento no âmbito do reator anaeróbio. O período de tempo entre remoções de lodo poderá ser revisto, à luz dos resultados obtidos no controle sistemático das variáveis intervenientes no processo.     

3.2.5.6. Tubulação de retirada de lodo e escuma
A retirada do lodo digerido e escuma do reator anaeróbio, para encaminhamento a local adequado, será realizada com a utilização de “caminhão pipa”, com a mangueira sugadora deste acoplada por engate rápido no momento da retirada à tubulações de PVC DE 170, DI 156,4, controladas por registros, de acordo com o arranjo estabelecido nos detalhes do projeto. As retiradas de lodo e escuma foram previstas em dois níveis diferentes para o lodo, e outro para a escuma. 

3.2.5.7. Canal de coleta do efluente tratado no reator anaeróbio  

O líquido tratado em nível primário é retirado do reator por canal central, com 8,0 m de comprimento, 0,4 m de largura e 0,4 de altura, que terá vertedores triangulares de fibra de vidro afixados na parte superior das paredes laterais.

Estabelecendo-se quatro vertedores triangulares para cada 1,0 m linear de canal, tendo o canal duas paredes laterais de 8,0 m, conforme detalhes do projeto, resultam 64 pequenos vertedores ao longo do canal. Logo: 

Qvert = 10,0 L/s = 0,156 L/s 
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- lâmina em cada vertedor:

Utilizando-se a equação de Thomson para a verificação da lâmina em cada vertedor, tem-se:

Q = 1,4 x H5/2        ou     H = (Q / 1,4)2/5
H = ( 0,000156 m3/s / 1,4 )2/5 = 0,026 m  

Já, o dimensionamento hidráulico do canal resulta complexo, na medida em que o líquido é coletado lateralmente ao longo de todo o comprimento do mesmo. No entanto, considerando-se o escoamento uniforme e a vazão a total coletada pelos vertedores laterais do canal, pode-se estimar com relativa confiança a lâmina que ocorre na seção mais de montante do mesmo. A verificação hidráulica do canal foi realizada com a utilização das equações da Continuidade e de Manning:

Q = A x V        e       V = RH2/3 x I1/2

                                         n  

Onde:

A = área molhada, em m2;

V = velocidade de escoamento do líquido, em m/s;

RH = raio hidráulico, em m;

I = declividade de fundo do canal, em m/m (1 % ou 0,01 m/m);

n = coeficiente de Manning, adimensional, igual a 0,013 para canais de concreto.    

- largura de cada canal:

Bcanal= 0,40 m (adotada)

- verificação hidráulica:

Considerando-se que a vazão coletada é de 10,0 L/s, tem-se:

Qcanal = 10,0 L/s = 0,010 m3/s

Hcanal = 0,035 m 


Área molhada (A) = 0,014 m2 
Perímetro molhado (P) = 0,47 m

Raio hidráulico (RH) = 0,030 m 

Velocidade (V) = 0,74 m/s

Considerando-se que a soleira dos vertedores laterais assenta-se na cota 4,50 m, e que a lâmina de líquido ao final do canal em condições de escoamento normal é 4,135 m (4,10 m + 0,035 m), tem-se a garantia da descarga livre no canal, não havendo a possibilidade de afogamento destes vertedores.     

3.2.5.8. Tubulação de alimentação dos filtros biológicos aerados submersos

Na extremidade de jusante do canal de coleta de líquido tratado em nível primário no reator anaeróbio, previu-se tubulação de ferro fundido, a qual destina-se ao encaminhamento do efluente para tratamento secundário no filtro biológico aerado submerso. 

Os cálculos foram desenvolvidos a partir das equações já anteriormente referidas de Darcy-Weisbach e Colebrook-White (com rugosidade 0,002 mm para PVC), e do tipo de singularidade existente ao longo da tubulação para o cômputo das perdas localizadas.  

- diâmetro da tubulação:

Adotado DE 170, DI 156,4. 

Q = 10,0 L/s = 0,010 m3/s

f = 0,0188

L = 4,5 m

V = 0,52 m/s
ΔHL = 0,007 m

ΔHS = (k x V2     
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. entrada normal ...........   k = 0,50


. cotovelo 90º ...............  k = 0,90

. saída de tubulação......   k = 1,00 


                   
                (k = 2,40

ΔHS = 0,014 m 

(HT = 0,007 + 0,014 = 0,021 m

Como a perda de carga é inferior à lâmina máxima de líquido no canal de coleta de líquido tratado em nível primário no reator anaeróbio, não haverá prejuízo do escoamento no mesmo. 

3.2.6. Tratamento Secundário por Filtro Biológico Aeróbio Submerso (FBAS)
3.2.6.1. Número de unidades e vazão utilizada no dimensionamento

O tratamento secundário será realizado com a utilização de filtro biológico aerado submerso (FBAS). Ao reator anaeróbio previsto para o tratamento primário dos esgotos, estarão então associados em série um FBAS, um decantador secundário, este último destinado à retenção de sólidos perdidos pelo filtro e clarificação do líquido, e uma câmara de contato, para desinfecção do efluente final tratado.

A vazão de cálculo de cada unidade é a já definida de 10,0 L/s.

3.2.6.2. Concentração de matéria orgânica e sólidos afluentes ao FBAS

A concentração de matéria orgânica afluente ao FBAS é dependente da eficiência verificada no reator anaeróbio. No dimensionamento hidráulico do mesmo, considerou-se que as concentrações de DBO5 e DQO brutas afluentes seriam:

DBO5 = 300 mg/L

DQO = 600 mg/L

De acordo com os cálculos desenvolvidos no projeto original, à luz das recomendações bibliográficas, as eficiências na remoção de carga orgânica no reator anaeróbio, como é o caso em pauta, foram fixadas em:

EDBO = 65 %

EDQO = 55 %

Resultaram, assim, as seguintes concentrações de matéria orgânica efluentes do reator anaeróbio e afluentes ao FBAS:

SDBO = 300 mg/L - (300 mg/L x 0,65) = 105 mg/L

SDQO = 600 mg/L - (600 mg/L x 0,55) = 270 mg/L 

A concentração de sólidos em suspensão no efluente do reator anaeróbio de fluxo ascendente resultou, para o caso em estudo:

SS = 250  + 10 = 41 mg/l
        8,0

A pouca concentração de sólidos em suspensão é a garantia de baixíssimas concentrações de sólidos sedimentáveis afluentes ao FBAS.
3.2.6.2. Cargas orgânicas superficial e volumétrica

Será utilizado FBAS com enchimento de pedras (brita n°. 4), com área superficial específica de 70 m2/m3 e 57 % de vazios.  

Para que se obtenha um efluente com concentração de DBO5 menor que 20 mg/L, será adotada a carga orgânica superficial de 12,5 g.DBO/m2.d. Logo:

Cs = 0,0125 kgDBO/m2.d

A carga orgânica volumétrica é calculada a partir da área superficial específica do meio de enchimento e da carga orgânica superficial:

Cv = 70 m2/m3 x Cs = 70 m2/m3 x 0,0125 kg.DBO/m2.d = 0,875 kg.DBO/m3.d

3.2.6.4. Dimensionamento hidráulico

- vazão média afluente ao FBAS:

Q = 10,0 L/s

- carga orgânica afluente ao FBAS (DBO5):

CO = So x Qméd = 0,105 kg.DBO5/m3 x 0,010 m3/s x 86.400 s/d = 90,7 kg.DBO5/d 

- volume útil do FBAS:

Vfbas  =  CO 

             Cv

Vfbas =   90,7 kg.DBO5/d    = 103,7 m3  

           0,875 kg.DBO5/m3 

- área superficial do FBAS:

Adotando-se uma altura útil de leito filtrante de 2,8 m, resulta para área de filtração:

Afbas =  Vf  =  103,7 = 37 m2 

       
 Hu      2,8 

- dimensionais do FBAS em planta:

Adotou-se o formato retangular em planta, com 8,0 x 4,75 m. Para estes dimensionais, resultam os seguintes área e volume corrigidos para o FBAS:

Afbas = 8,0 m x 4,75 m = 38 m2

Vfbas = 38 m2 x 2,80 m = 106,4 m3
- cálculo da demanda de ar:

Para atendimento da demanda apenas carbonácea, a taxa de aeração recomendada é de 40 Nm3ar/kg.DBOaplicada. Nas condições do presente projeto, quando se pretende a obtenção de uma concentração de nitrogênio amoniacal menor que 20 mg/L (Resolução CONSEMA n°. 128), adotou-se uma taxa de aeração de 80 Nm3ar/kg.DBOaplicada (elevada, pois com vistas a obtenção de nitrificação parcial). Tem-se, assim:

Qar = 80 Nm3ar/kg.DBOaplicada x 90,7 kg.DBO/d = 7.256 Nm3ar/d = 302 Nm3ar/h 

- número de difusores:

Adotando-se 20 difusores tubulares de bolha grossa, a vazão unitária média de cada difusor será:

Qunitário/difusor = 302 m3ar/h = 15,1 m3ar/h = 0,25 m3ar/min 

                               20 

- área atendida por difusor:

A =       38 m2      = 1,9 m2/difusor 

       20 difusores

- descritivo técnico sucinto:

O sistema de aeração por ar difuso proposto para o FBAS é composto por um ramal de distribuição, onde estarão instalados os difusores de bolha grossa (tipo D-24 ¾ NPT, aço inoxidável). 

- número de sopradores e potência instalada:

Cálculo da potência do soprador

Para a estimativa da potência dos sopradores, serão assumidos:

Profundidade do filtro = 3,0 m (sendo 2,8 com brita para fixação de biomassa)

Perda de carga na tubulação = 0,84 m = 1,2 psi (dado prático)

Temperatura do líquido = 14o C = 58o F = 518o R

Eficiência do soprador (M) = 75 %

Altitude local = 10 m do nível do mar

Vazão de ar por soprador = 302 Nm3ar/h = 5,03 Nm3ar/min

Considerando-se que os difusores estarão colocados a 0,22 m do fundo do filtro, tem-se uma pressão hidrostática sobre os mesmos de:

Pressão hidrostática = 3,0 m – 0,22 m = 2,78 m

A perda de carga total é o somatório da pressão hidrostática mais as perdas arbitradas para as tubulações:

Perda de carga total = 2,78 m + 0,84 m = 3,62 m = 3,95 psi

A potência de cada soprador resulta da aplicação do seguinte modelo:

P = 1,19 x 10-5 x T2 x Qar x 35,2 x [ (P2/P1)0,283 – 1]

             P1 x M

P1 = pressão de admissão (Psia) ( Patm = 14,7 m 

P2 = pressão de descarga (Psia) = P1 + Perda de carga total = 14,7 + 3,95 = 18,65 psi 

P =  1,19 x 10-5 x (518)2 x 5,03 x 35,2 x [ (18,65/14,7)0,283 – 1] = 3,57 HP

              14,7 x 0,75

Dado o uso irrestrito da ETE para locais com altitudes diversas da assumida para cálculo, que poderá varias de 10 a 900 m, serão adotados conservadoramente dois sopradores de 15,0 CV, um operativo e um de reserva. 

- concentrações efluentes dos filtros:

Para as condições adotadas no projeto, espera-se as seguintes concentrações efluentes: 

DQO < 90 mg/L;

DBO < 20 mg/L;

SST < 30 mg/L;

NH4+ < 20 mg/L.

3.2.6.5. Produção de lodo no FBAS

A estimativa da produção de lodo em FBAS pode ser feita aplicando-se a equação:


Plodo = Yobs x DQOremovida
Onde:

Plodo = é a produção de sólidos no sistema (kgSST/d);

Yobs = é o coeficiente de produção de sólidos no sistema (kgSST/kgDQOremovida);

DQOremovida = é a carga de DQO removida pelo sistema (KgDQO/d). 

Considerando-se Yobs = 0,4 kgSST/d e a DQOremovida = 156 kgDQO/d [(0,270 – 0,090)kg/m3 x 0,010 m3/s x 86.400 s/d = 156  kgDDO/d], tem-se: 


Plodo = 0,4 kgSST/d x 156 kgDQO/d = 62 kgSST/d  

A avaliação da produção volumétrica de lodo pode ser feita a partir da equação:


Vlodo = Plodo. 
                  γ x C

Onde:

Vlodo = produção volumétrica de lodo (m3/d);

(  = peso específico do lodo, adotado 1.020 kg/m3; 

C = concentração do lodo, adotada 2 % (lodo de descarte do decantador).

Vlodo,módulo =       62 kg.SST/d     = 3,04 m3/d

                1.020 kg/m3 x 0,02

Considerando-se que 75 % dos sólidos totais são voláteis (biodegradáveis), tem-se, para sólidos biodegradáveis:


Plodo = 0,75 x 62 kgSST/d = 47 kgSSV/d

3.2.6.6. Canal de recepção do líquido filtrado

O líquido tratado em nível secundário no FBAS será coletado por canal lateral, identificado como canal de descarga, que encaminha o líquido tratado para o ponto onde se efetuará a descarga no decantador.

O canal será executado em concreto e terá o comprimento aproximado de 8 m até o ponto de descarga para o decantador, largura de 0,30 m e altura de 0,45 m, variável, em função de sua declividade de fundo, fixada em 0,5 %, sempre no sentido longitudinal do filtro, orientando o líquido para o ponto de saída deste. O canal será solidário à parede do filtro (internamente a este), e será dotado em seu lado externo, de vertedores triangulares de placa dentada, adequados para a coleta equânime do líquido filtrado, afixados conforme detalhes de projeto.

A verificação hidráulica dos canais foi realizada com a utilização das equações da Continuidade e de Manning, com “n” de Manning igual a 0,013 para concreto:

Q = A x V        e       V = RH2/3 x I1/2

                                              

n 

- largura dos canais:

B = 0,30 m (adotada)

- verificação hidráulica:

A vazão efluente do FBAS é a vazão média regularizada já referida, dado o grande tempo de detenção hidráulica na unidade anterior, o reator anaeróbio. Tem-se, assim:

Qreator = 10 L/s

Sendo adotado um canal de saída longitudinal, a vazão deste é:

Qcanal = 10 L/s

Resultam como características hidráulicas do canal:

Hcanal = 0,053 m (seção típica)


Área molhada (A) = 0,0159 m2 
Perímetro molhado (P) = 0,406 m

Raio hidráulico (RH) = 0,039 m

Velocidade (V) = 0,63 m/s

Considerando-se que a declividade do canal é de 0,5 % em 8,0 m, o enchimento de fundo destes com argamassa de concreto ocupará uma altura máxima de 0,04 m (8,0 m x 0,005 = 0,04 m). Admitindo-se que sejam necessários mais 0,05 m de enchimento, com vistas à perfeita execução deste e seu acabamento no ponto de descarga para o decantador, serão ocupados por argamassa, no ponto mais de montante de cada canal, apenas 0,09 m.

- lâmina nos vertedores de placa dentada:

A retirada do líquido filtrado do FBAS dar-se-á por vertedores triangulares com 90° (configurando uma placa dentada), em número de 4 (quatro) para cada metro linear de placa.

O comprimento aproximado de cada placa dentada no canal longitudinal é de 8,0 m, resultando assim 32 entalhes na placa. Para a vazão média efluente de 10 L/s do filtro, e para um canal longitudinal, tem-se: 

Qvert =     10,0 L/s     = 0,313 L/s 

        
32 vertedores

- lâmina em cada vertedor:

Utilizando-se a equação de Thomson para a verificação da lâmina em cada vertedor, tem-se:

Q = 1,4 x H5/2        ou     H = (Q / 1,4 )2/5
Assim:

H = ( 0,000313 m3/s / 1,4 )2/5 = 0,035 m  

3.2.6.7. Tubulação de alimentação do decantador

Será em PVC DE 170, DI 156,4.

3.2.6.8. Tubulação de limpeza do FBAS

Com vistas ao esvaziamento e eventual limpeza do FBAS, previu-se tubulação de F°F° DN 150, dotada de registro, em uma das extremidades laterais deste. 

3.2.7. Decantador Secundário
3.2.7.1. Número de unidades 

Seqüencialmente ao FBAS previsto para o tratamento secundário dos esgotos, projetou-se uma única unidade de decantação, destinada à retenção de sólidos perdidos pelo filtro e clarificação do efluente tratado. 

3.2.7.2. Taxa de aplicação superficial

Para o problema em questão, considerou-se como adequado dimensionar o decantador para uma taxa de aplicação superficial de 1,0 m/h (24 m3/m2.d, inferiores aos 36 m3/m2/d recomendados pela normatização brasileira). Assim: 

(s = 1,0 m/h

3.2.7.3. Dimensionamento hidráulico

- vazão média afluente ao decantador:

Q = 10 L/s

- área superficial necessária para decantação:

Ad = Q 
        (s

Ad = 0,010 m3/s x 3.600 s/h = 36 m2  

                      1,0 m/h

- dimensionais:

Considerando-se com vistas à economia de área o decantador retangular, e adotando-se o comprimento de 8,0 m, a largura resulta:


B = 36 m2  = 4,5 m                           

               8,0 m

- volume útil do decantador:

Adotando-se uma profundidade útil de 3,0 m, o volume resulta:

V = 36 m2 x 3,0 m = 108 m3 

- tempo de detenção hidráulica:

Para os volume e vazão referidos, tem-se:


TDH =               108 m3                  = 3 h 

                     0,010 m3/s x 3.600 s/h 

A taxa de escoamento através do vertedor de saída resulta igual 192 m3/d.m, menor que os 380 m3/d.m recomendados pela NBR 12209.      

3.2.7.4. Canal de alimentação do decantador

O líquido filtrado é coletado por canal de base retangular em nível, com largura de 0,3 m, altura de 0,4 m, conforme detalhe de projeto. 

3.2.7.5. Vertedor

A retirada do líquido do decantador dar-se-á por canal projetado na extremidade de jusante deste, garantindo-se a distribuição uniforme do efluente ao longo do canal pela utilização de placas com vertedores triangulares com 90° (configurando uma placa dentada, com entalhes triangulares), 4 (quatro) para cada metro linear de placa.

- número de vertedores na placa dentada:

Para a largura interna do decantador de 4,5 m, considerando-se quatro vertedores por metro linear, tem-se um número total de 18 entalhes.

- vazão nos vertedores triangulares recortados na placa dentada:

Para a vazão média efluente de 10,0 L/s, tem-se: 

Qvert = 10,0 L/s = 0,556 L/s 
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- lâmina em cada vertedor:

Utilizando-se a equação de Thomson já reportada, tem-se:

Q = 1,4 x H5/2        ou     H = (Q / 1,4 )2/5
Assim:

H = ( 0,000556 m3/s / 1,4 )2/5 = 0,044 m  

A taxa de escoamento através do vertedor de saída resulta igual 192 m3/d.m, menor que os 380 m3/d.m recomendados pela NBR 12209.      

3.2.7.6. Canal de coleta do efluente decantado

O líquido clarificado é coletado por canal de base retangular em nível, com largura de 0,3 m, altura de 0,4 m e declividade no sentido da saída de 0,5 %, conforme orientação do fluxo assinalada no projeto. 

Verificando-se a condição de escoamento de líquido no canal, com base nas equações da Continuidade e de Manning já reportadas, adotando-se um coeficiente de rugosidade “n” igual a 0,013 (concreto), tem-se: 

- largura do canal:

B = 0,30 m (adotada)

- verificação hidráulica:

Qcanal = 10,0 L/s = 0,010 m3/s 

Hcanal = 0,053 m 


Área molhada (A) = 0,0159 m2 
Perímetro molhado (P) = 0,406 m 

Raio hidráulico (RH) = 0,039 m

Velocidade (V) = 0,63 m/s

Considerando-se que a declividade do canal é de 0,5 % em 4,5 m (da extremidade até o ponto de descarga), o enchimento de fundo deste com argamassa de concreto ocupará uma altura máxima de 0,0225 m (4,5 m x 0,005 = 0,0225 m). Admitindo-se que sejam necessários mais 0,05 m de enchimento, com vistas à perfeita execução deste e seu acabamento no ponto de descarga para o receptor, serão ocupados por argamassa no ponto mais de montante do canal, 0,072 m. A retirada do líquido dar-se-á por tubulação de PVC DE 170.

3.2.7.7. Lodo descartado do decantador

O lodo descartado diariamente do decantador será removido através de bombeamento. Considerando-se que são efluentes do decantador os sólidos biológicos efluentes do filtro, tem-se:

Plodo = 62 kgSST/d  

Conforme estabelecido anteriormente, para γ = 1.020 kg/m3 e C = 2 %, tem-se:


Vlodo,adens =           62 kg/d          = 3,04 m3/d

                        1.020 kg/m3 x 0,02 

Prevendo-se que a bomba projetada junto ao decantador deva operar 8 vezes por dia, recalcará por vez o volume de:


Vrec = 3,04 m3/d = 0,38 m3
                       8

Considerando o diâmetro DN 50 (Aço), por tratar-se de lodo extremamente fluído, e velocidade mínima de 1,0 m/s, a vazão de recalque deverá ser:


Q = π x 0,0502 x 1,0 m/s = 0,00196 m3/s

                    4

Em cada uma das oito vezes em que operar, o tempo de operação da bomba será:


t =     0,38 m3   = 194 s (portanto, aproximadamente 3,2 min  por operação)  

              0,00196 m3/s

Adotando-se bomba centrífuga, e estimando-se a altura manométrica em 8 m, com um rendimento mínimo de 50 %, ter-se-á para potências:

Potências consumida e instalada

A avaliação da potência consumida foi realizada a partir da adoção de um rendimento de 50 % para os conjuntos motor-bomba, compatível com os equipamentos normalmente utilizados em esgotos sanitários.

A potência instalada é a consumida acrescida de 10 %, fixando-se no entanto como potência nominal de placa de motor, àquela cujo motor é produzido comercialmente, imediatamente superior à potência calculada. 

- Potência consumida:

Pc = 1000 x 0,00196 x 8 / (75 x 0,50) = 0,41 CV

- Potência instalada:

Pi = 0,41 x 1,10 = 0,45 CV     (    Adotado 1,0 CV

3.2.8. Desinfecção do Efluente Tratado

A desinfecção por cloro é a prática mais comum no Brasil em abastecimento de água, sendo a tecnologia totalmente dominada e conhecida. A tendência da desinfecção de esgotos tratados deve ser a mesma, pela disponibilidade de produtos e equipamentos, em nível nacional.   

As opções que se dispõem são as seguintes:

- cloro gasoso;

- hipoclorito de cálcio;

- hipoclorito de sódio;

- dióxido de cloro.

De acordo com a bibliografia mais recente relativamente ao assunto (Metcalf & Eddy, 2003, e Desinfecção de Efluentes Sanitários, editado pela ABES, em 2003), o cloro gasoso seria o mais indicado para instalações de maior porte, e os hipocloritos para as estações menores. A principal razão do uso do cloro gasoso é que os hipocloritos apresentam baixo teor de pureza, elevada capacidade corrosiva e maiores cuidados de transporte e manuseio, resultando ainda em custos mais elevados para o caso de instalações de maior porte. Com relação ao dióxido de cloro, este apresenta, comparativamente ao cloro gasoso liquefeito, capacidade de oxidação duas e meia vezes maior e sua ação bactericida não é influenciada por variações de pH quando dosado na faixa de pH entre 6 a 10. Contrariamente ao cloro, não reage com a amônia e seus compostos, não havendo assim a formação das cloraminas; por decorrência, seu poder oxidante e bactericida não é diminuído pela presença de compostos amoniacais. É, no entanto, muito instável, devendo ser preparado no local de aplicação; não destrói compostos amoniacais e por apresentar alto preço, não concorre economicamente com o cloro. Pelas razões expostas, adotou-se para a ETE em estudo a desinfecção hipoclorito de cálcio  Ca(HCLO)2, a 65 % de cloro ativo. 

- Geração de cloro ativo:

Adoção da concentração de cloro ativo:

C = 3 mg/L

Consumo de cloro para a vazão de 10 L/s:


Consumo = Q x C = 0,010 m3/s x 86.400 s/d x ,003 kg ClO2/m3 = 2,6 kg/d = 0,108 kg/h = 


Consumo = 108 gramas/hora

Serão utilizadas 10 (dez) pastilhas Cloroplast 1060 ou similar por dia, com capacidade de dissolução de até 250 gramas/hora, apostas em clorador flutuante próprio para pastilhas.

- Câmara de contato para 10 L/s:

. tempo de detenção:

t = 15 minutos = 0,25 h

. volume requerido:

V = 0,010 m3/s x 86.400 s/d x 0,25 = 9 m3
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Será adotada câmara com 1,0 x 8,2 m, solidária ao decantador, resultando uma área de 8,20 m2.

. altura útil:

Hu =    9 m3   = 1,097 m          Adotado Hu = 1,10 m

        8,20 m2
. velocidade de escoamento na câmara:

V =   Q  =    0,010 m3/s     = 0,0091 m/s

       Am    1,10 m x 1,0 m

. perda de carga total no canal:

RH =  1,0 m x 1,10 m    = 0,34 m 

        1,0 + (2 x 1,10 m)

Sendo “n” igual a 0,013 para concreto, tem-se:

I =  (0,0091 m/s x 0,013)2 x 8,20 m = (desprezível)

              (0,34 m)4/3

- Perda de carga nas aletas do canal:

h = ( V  )2 x  1  = ( 0,0091 )2 x  1  = desprezível      

        Cd        2g         0,61         2g 

- Perda de carga total no canal:


hp = desprezível.      


3.2.9. Emissário final
O emissário final caracteriza-se por tubulação de PVC DE 170 CL-15, que conectada à extremidade do canal de saída do decantador secundário, desenvolver-se-á verticalmente até o nível do solo. Após, com recobrimento mínimo de 0,90 m, e com declividade de 0,5 %, conduzirá o efluente tratado até o receptor final, que poderá ser a rede coletora pluvial implantada ou a implantar, ou algum talvegue natural existente nas imediações da ETE.

A verificação hidráulica da tubulação foi realizada utilizando-se a equação de Manning já referida para condutos livres, considerando-se para rugosidade interna “n” dos tubos de PVC o valor 0,010. Logo:

Q = 10 L/s = 0,010 m3/s

I = 0,005 m/m

Lâmina = 0,56 = 56 % 


Área molhada (Am) = 0,018102 m2 
Perímetro molhado (Pm) = 0,33822 m

Raio hidráulico (RH) = 0,053522 m 

Velocidade (V) = 1,0 m/s

3.2.10. Desempenho Esperado da ETE

3.2.10.1. Remoção de DBO5, nitrogênio amoniacal e coliformes fecais 

a) Tratamento primário por reator anaeróbio de fluxo ascendente

As concentrações de matéria orgânica afluentes ao reator são:

DBO5 = 300 mg/L

DQO = 600 mg/L

De acordo com os cálculos desenvolvidos, à luz das recomendações bibliográficas, as eficiências na remoção de carga orgânica no reator anaeróbio foram fixadas em:

EDBO = 65 %

EDQO = 55 %

Resultaram, assim, as seguintes concentrações de matéria orgânica efluentes do reator anaeróbio:

SDBO = 105 mg/L

SDQO = 270 mg/L 

A concentração de sólidos em suspensão esperada no efluente do reator anaeróbio é:
SS = 41 mg/L
O NTK será biotransformado para nitrogênio amoniacal no âmbito do reator anaeróbio, com perdas estimadas na forma de gás (NH3) da ordem de 15 %. Logo, para a concentração afluente estimada de 50 mg/L, resulta:

NH4+ = 50 – (50 x 0,15) = 42,5 mg/L

Considerando-se a contribuição bruta de 0,6 x 107 org/100 mL para coliformes fecais, e adotando-se a eficiência de 80 % de remoção em reator anaeróbio como o caso em pauta, para a concentração efluente resulta:

NMP = 0,6 x 107- (0,6 x 107 x 0,80) = 1,2 x 106 NMPorg/100 mL   

b) Tratamento secundário por filtro biológico aerado submerso

A metodologia de tratamento secundário adotada (filtro biológico aerado submerso) permite esperar-se as seguintes concentrações finais:

- Matéria orgânica:

SDBO < 30 mg/L, de acordo com o padrão FEPAM, < 80 mg/L 

SDQO < 90 mg/L, de acordo com o padrão FEPAM, < 260 mg/L 

- Nitrogênio amoniacal:

Em filtros biológicos aerados submersos, com contínuo fornecimento de ar a 21 % de oxigênio,e à taxa de 80 Nm3ar/kg.DBOaplicada, é de se esperar uma oxidação do NH4+ superior a 60 %. Assim, resultará:

NH4+ = 42,5 – (42,5 x 0,60) = 17 mg/L, de acordo com o padrão FEPAM, < 20 mg/L.

- Coliformes fecais:

Os organismos termotolerantes encontrarão no filtro biológico aerado submerso, um ambiente inóspito, praticamente destituído de matéria orgânica, e com temperatura inadequada a sua sobrevivência, pois provém de seres de sangue quente. Assumindo-se conservadoramente que o filtro oportunize a remoção destes em somente 20 %, obtém-se, como carga efluente:

NMP = 1,2 x 106- (1,2 x 106 x 0,20) = 9,6 x 105 NMPorg/100 mL         

O resultado obtido no tratamento biológico impôs a adoção de desinfecção química, conforme apresentado no Capítulo 3.3.8. Testes de bancada realizados pelo CESB/DMAE, de Porto Alegre, quando da consecução da ETE São Navegantes, mostraram que para a obtenção de uma redução de três ordens de grandeza na concentração de coliformes fecais pode ser conseguida pela adição de 3 mg/L de cloro ao efluente tratado em nível secundário, desde que mantido um tempo de contato de 30 minutos (ou seja, de 106 para 103 NMPorg/100 mL). Embora neste caso se tenha trabalhado com tempo de detenção menor, da ordem de 10 minutos, é mais do que razoável admitir valores em torno de duas ordens de grandeza resultem da aplicação do hipoclorito de cálcio. Desta forma, a concentração cairia para 103 NMPorg/mL, valor significativamente inferior ao estabelecido pela FEPAM para 500 ≤ Qméd < 1.000 m3/d, como é o caso em estudo (864 m3/d). 

- SS:

Os sólidos em suspensão (SS) serão retidos por sedimentação e recirculados para o reator anaeróbio, juntamente com àqueles perdidos do FBAS.   
3.2.10.2. Conclusão

A análise expedita realizada com as várias unidades da ETE permite comprovar que esta operará dentro dos limites fixados pela atual Legislação Ambiental do Rio Grande do Sul.
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