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1.
PROJETO BÁSICO DA ETE COMPLEXO SERRARIA 
1.1
Histórico

Os estudos de qualidade das águas do Lago Guaíba e dos seus formadores, desenvolvidos pelo DMAE ao longo dos últimos anos, forneceram importantes subsídios para o planejamento das ações de gerenciamento da qualidade do principal manancial de suprimento de água do município de Porto Alegre.

No que tange a qualidade da água potável produzida a partir do principal manancial de suprimento do município, o Lago Guaíba, verifica-se que processos clássicos de coagulação/floculação, filtração e desinfecção permitem atender adequadamente os parâmetros de qualidade preconizados pela Organização Mundial da Saúde.

Além da sua importância como fonte de suprimento de água, o Lago Guaíba apresenta grande interesse paisagístico e de recreação para a população da região metropolitana, destacando-se os balneários de Ipanema, Belém Novo, Lami, pela sua margem esquerda, e tantos outros pela sua margem direita. Entretanto, o aspecto balneabilidade encontra-se atualmente em situação bastante precária devido à elevada presença de organismos indicadores de poluição fecal, e a eutrofização das suas águas e conseqüentes dificuldades causadas pela presença de algas na etapa de desinfecção.

Aspectos relacionados à elevada descarga de material particulado de lenta degradação, os quais tendem a sedimentar no corpo receptor formando um banco de lodos com elevado impacto aos organismos bentônicos, são fatores adicionais que justificam plenamente a necessidade de tratamento dos esgotos sanitários.

Tomando por base os aspectos mais relevantes de preservação da qualidade das águas do Guaíba, o Plano Diretor de Esgotos Sanitários de Porto Alegre, elaborado pela equipe técnica do DMAE em 1999, preconizou o emprego da tecnologia de Lagoas de Estabilização, com base na sua excelente capacidade de remoção de organismos patogênicos, baixo custo e simplicidade operacional.

A área reservada para implantação do sistema de tratamento, conforme estabelecido pelo Plano Diretor, está localizada no bairro Serraria junto a ETE Ipanema, permitindo desta forma o tratamento conjunto dos esgotos sanitários do sistemas Ponta da Cadeia / Cavalhada e possivelmente das contribuições provenientes do Sistema Restinga.

1.2
Concepção geral do sistema de tratamento

O sistema de tratamento preconizado deve garantir prioritariamente elevado padrão de qualidade em termos de remoção de organismos patogênicos, pelos requisitos de balneabilidade estabelecidos para o Lago Guaíba.

Neste caso, a tecnologia de Lagoas de Estabilização foi identificada como a mais adequada, pois permite atingir valores reduzidos de Coliformes Fecais sem o emprego de desinfetantes químicos.

Usualmente, a associação de lagoas anaeróbias, seguidas de lagoas facultativas e de maturação, designadas no Brasil como “sistema australiano”, são empregadas para obtenção de eficiências elevadas com redução da área total requerida. Entretanto, algumas desvantagens tais como a eventual liberação de maus odores, a impossibilidade de captura do gás metano e a necessidade de remoção de lodo das lagoas anaeróbias em intervalos de tempo relativamente curtos (5 a 10 anos) devem ser levadas em consideração, principalmente para grandes sistemas de lagoas, como o previsto para o complexo Serraria.

A liberação de gás metano na atmosfera terrestre pode contribuir para o efeito estufa, bem como, na hipótese de atingir alturas elevadas, afetar a camada de ozônio.

A remoção de lodo em lagoas anaeróbias de grandes dimensões envolve a necessidade de paralisação da unidade durante um período de tempo elevado (de algumas semanas) com a necessidade de transporte e identificação de local apropriado para disposição de grande volume de lodo contaminado.

Portanto, no presente caso, a etapa inicial de tratamento por lagoas anaeróbias foi substituída por reatores anaeróbios de manto de lodos de fluxo ascendente, identificados pela sigla UASB (upflow anaerobic sludge blanket). São unidades normalmente com profundidade entre 4 e 6m, onde a entrada de esgotos dá-se pelo fundo destas, e a pequena velocidade ascendente do líquido, estabelecendo tempos hidráulicos de detenção de várias horas por dia, e o contínuo contato do esgoto bruto com a camada biológica mantida em suspensão pela própria baixa velocidade ascencional, permitem a obtenção de eficiências significativamente superiores às obtidas nas Lagoas Anaeróbias, em termos de remoção de carga orgânica.

O emprego de reatores UASB em ETEs de médio e grande porte oferecem vantagens técnicas e econômicas já perfeitamente reconhecidas em regiões de clima tropical ou subtropical, destacando-se, quando comparados à lagoas anaeróbias ou a decantadores primários convencionais, dada a maior eficiência do tratamento já referida, simplicidade operacional e redução do excesso de biossólidos produzidos, os quais apresentam custos elevados para disposição final. Neste caso, a retirada contínua de pequenas parcelas de lodo de excesso facilita as operações posteriores de desaguamento e desinfeção, o que permite o seu reaproveitamento controlado para certas atividades agrícolas.

Os critérios atuais de tomada de decisões quanto ao emprego de reatores anaeróbios de alta taxa levam em conta também a perspectiva concreta de aumento real do custo de energia elétrica, para processos mecanizados de aeração, e em particular no presente caso, a possibilidade de redução da área de terreno requerido para implantação das lagoas facultativas e de maturação.

No caso específico, salienta-se a importante propriedade que reatores anaeróbios compactos oferecem quanto à possibilidade de recuperação da energia contida na matéria orgânica, pela viabilidade de coleta do gás metano produzido, facilitando também a remoção e oxidação de gases malcheirosos, tais como o gás sulfídrico.

Entretanto, algumas desvantagens devem ser consideradas quando do emprego de reatores anaeróbios de alta taxa em substituição às lagoas anaeróbias convencionais, tais como a necessidade de execução de dispositivos de desaguamento do lodo removido (são os leitos de secagem), mão-de-obra para operação e valores de investimento mais elevados, tanto no custo dos reatores executados em concreto, campânulas para coleta e dispositivos para purificação (ou queima do biogás) e também dos dispositivos de desaguamento dos lodos.

Propõe-se também que o efluente das lagoas de maturação seja encaminhado a unidades de banhados construídos, antecedendo a disposição final no Lago Guaíba. Pretende-se com isto exercer o controle da massa de algas usualmente presente no efluente das lagoas de maturação e realizar o polimento final do efluente tratado nas unidades anteriores, no que se refere a organismos patogênicos. Poder-se-á alcançar desta forma, no receptor, padrões de balneabilidade que permitam a sua utilização inclusive por iniciativas de recreação de contato primário.

A incorporação de banhados construídos ao sistema projetado merece, assim, e em função do caráter de vanguarda que representa e da própria magnitude da vazão nominal da ETE, alguns comentários complementares, principalmente em função de alguns conceitos inovadores que são parte integrante do Manual “Constructed Wetlands Treatments of Municipal Wastewaters”, da EPA – Environmental Protection Agency dos EUA, editado no ano de 2000. No caso presente, propôs-se a utilização de FWS (free water surface, em inglês), ou banhado construído de fluxo superficial, cujas características e desempenho são avaliados em capítulo específico posterior deste relatório. A EPA sugere que neste caso, a célula de banhado seja entendida como um elemento compartimentado longitudinalmente em três zonas (embora o conceito de compartimentação não exija necessariamente que se estabeleçam divisores físicos entre células em série):

· Zona 1: zona com macrófitas emergentes, onde predomina a floculação biológica e a sedimentação de sólidos;

· Zona 2: zona com vegetação natural submersa, onde o espelho d’água permite grande remoção de DBO e nitrificação;

· Zona 3: zona com macrófitas emergentes, onde ocorre o polimento final do efluente com remoção complementar de sólidos e constituintes associados.

No caso em estudo, julgou-se desnecessário o efeito que decorreria da existência de uma Zona 2 (pela existência das lagoas facultativa e de maturação a montante), e estabeleceu-se que o banhado seria dotado de macrófitas em sua totalidade.

No que se refere ao primeiro objetivo a ser alcançado pelo banhado - remoção de algas - é inequívoca a vantagem que este apresenta frente as tecnologias atualmente utilizadas com tal propósito. Sabe-se que as algas não sedimentam naturalmente; o banhado é um sistema passivo (natural), que opera hidráulico-biologicamente sem o aporte de energia de qualquer origem. Tempos hidráulicos de detenção adequados (como os previstos no projeto), permitirão a materialização da Zona 1 antes referida, com a retenção física da massa algal, e sua sedimentação. Ao mesmo tempo, o sombreamento determinado pelas macrófitas inibirá a fotossíntese, retirando a radiação luminosa, evitando a sua conversão em energia química condensada na forma de alimento. Com isto, advirá a morte dos organismos, o estabelecimento de um ambiente anaeróbio na parte de montante do banhado, com as formas oxidadas de nitrogênio sendo convertidas em nitrogênio elementar. Espera-se, com isto, obter concomitante remoção de algas e nutrientes, embora a remoção de fósforo possa vir a ser pequena (esta é devida em grande parte a efeitos adsortivos).

Do ponto de vista econômico, as alternativas atualmente utilizadas nacional e internacionalmente para remoção de algas em sistemas de tratamento de esgotos, incorporam às estações unidades de precipitação química ou flotação, com o necessário aporte de produtos químicos. Isto leva a investimentos e custos operacionais “infinitos” (entenda-se o infinito como sendo “sempre existente”), tornando a solução por banhados extremamente competitiva e atraente.

O segundo objetivo que se pretende alcançar com o banhado construído, é a remoção de organismos patogênicos, com o controle de seus indicadores biológicos, que são os Coliformes Fecais. À luz do conhecimento atual, as alternativas de maior uso na remoção destes organismos são a desinfecção com cloro gasoso liquefeito, oxidação com dióxido de cloro, e a radiação ultravioleta.

A experiência gaúcha pertinentemente à desinfecção por cloro gasoso liquefeito foi enriquecida por trabalho desenvolvido pelo próprio DMAE, que aplicando 3mg/l de cloro gasoso liquefeito em efluente secundário (de lodos ativados, em escala de laboratório), observou um residual de cloro combinado sempre inferior a 0,5mg/l, levando o NMP de coliformes fecais a teores abaixo de 1,0x105org/100ml. A quantidade total de trihalometanos (clorofórmio, diclorobromometano, dibromometano e bromofórmio) variou de 3,2 a 15,9(g/l, valores referidos na literatura como normalmente encontrados em águas tratadas destinadas ao abastecimento público e bastante inferiores ao limite recomendado pelo padrão de potabilidade da Agência de Proteção Ambiental dos EUA anteriormente referida, que é de 100(g/l. Embora dos resultados observados pelo DMAE, e das baixas concentrações remanescentes, os efeitos carcinogênicos e a repercussão do lançamento de organoclorados sobre a biota aquática dos receptores são aspectos ainda não completamente elucidados.

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 gasoso.

Constata-se, pelo exposto, que tanto o cloro gasoso quanto o dióxido de cloro são alternativas que para o caso presente devem ser descartadas.

Já a radiação ultravioleta deve ser descartada pelas seguintes razões: os estudos desenvolvidos a respeito da técnica da utilização de reatores fotoquímicos (de lâmpadas emersas, tipo radial e anulares) bem como da actinometria em nível nacional e até o momento, não elucidaram todos os aspectos envolvidos no processo, de forma a possibilitar o seu uso com a segurança e eficiência. Esses estudos mostram que tanto os coliformes fecais quanto os totais, podem estar distribuídos em pelo menos três grupos com diferentes resistências à radiação ultravioleta; a lei de Chick só é válida quando se considera isoladamente o grupo de microrganismos com menor resistência à radiação. Para esgotos com concentrações como as esperadas no efluente secundário da ETE do Complexo Serraria, embora possa ocorrer um decréscimo exponencial nos microrganismos, a grande densidade pode trazer residual sobrevivente, tanto pela predominância de microrganismos de maior resistência à radiação quanto pela presença de sólidos em suspensão, que protegem os mesmos da ação da radiação; ainda, a irradiação com ultravioleta aumenta a resistência dos microrganismos não inativados, quando submetidos novamente à desinfecção com esta radiação. Não são ainda perfeitamente conhecidos a influência da espessura da lâmina de líquido (o que exigiria para a ETE canais com grande largura, dada a grande vazão a ser tratada, visando obter-se pequena lâmina),  do espaçamento entre lâmpadas, da concentração de sólidos em suspensão, da temperatura de fotorreativação quando são controladas a dose de radiação inativante e a dose de luz fotorreativante.

Intui-se desta análise sucinta, que o controle de organismos portadores de patogenia com vistas à manutenção de condições de balneabilidade do Lago Guaíba, deve ser realizado por processo biológico. Uma vez mais emerge a possibilidade de uso de banhado construído.

De acordo com S. C. Reed e R. W. Crites, em “National systems for waste management and treatment”, Ed. MacGraw-Hill, 1999, a remoção de coliformes fecais em banhados construídos depende fundamentalmente do tempo hidráulico de detenção e da temperatura, embora esta esteja também relacionada a complexos mecanismos de armadilhamento, adsorção e filtração exercidos sinergicamente pelos macrófitas e radiação solar. Em condições normais, esses organismos podem estar incorporados aos sólidos em suspensão ou naturalmente em suspensão no afluente ao banhado. Desta forma, podem ser removidos em grande percentual pelo mesmo mecanismo já referido para a remoção de algas (floculação/sedimentação); se suspensos ou após possível liberação do material sedimentado, passam a competir com a biota aquática. Como são organismos provenientes do intestino de animais de sangue quente, requerem um substrato rico e alta temperatura para competir no meio líquido. Não sobrevivem, no entanto, nesta competição; além disso, são destruídos por predação, e próximos a superfície d´água, pela radiação ultra-violeta.

Justifica-se, assim, a importância da utilização do banhado construído como um método prático natural alternativo para controle das águas residuárias do Complexo Serraria, complementando os tratamentos realizados em nível primário e secundário.

1.3
Parâmetros básicos de dimensionamento

As variáveis básicas e níveis de qualidade do efluente final, considerados para dimensionamento das unidades, estão sumarizados na tabela a seguir.

Variáveis Básicas e Níveis de Qualidade do Efluente Final Considerados para
Dimensionamento das Unidades

Item
Dados Estimados

Horizonte de projeto
Ano 2.028

Vazão esgoto sanitário (média diária)
2,495m³/s ou 215.568m³/d

Vazão esgoto sanitário (máxima horária)
4,115m³/s ou 355.536m³/d

Temperatura dos esgotos
15ºC

Esgoto bruto
DBO5 = 275mg/L
Coliformes fecais = 1,3 x 107 org/100mL

Efluente final
Coliformes fecais = 3 x 104 org/100mL

1.4
Composição do sistema

O esgoto bruto a tratar será encaminhado para a ETE Complexo Serraria através de duas tubulações em aço DN 1200, conforme o projeto dos emissários. A descarga das tubulações dar-se-á na unidade de tratamento preliminar, que para fins didáticos denominou-se desarenação. Trata-se de um conjunto quase que totalmente mecanizado constituído de grades para limpeza manual, esteiras de peneiramento mecânico, conjuntos raspador/classificador de areia e medidores Parshall de vazão. Para o tratamento do esgoto propriamente dito (processo), propôs-se o emprego de seis reatores anaeróbios de fluxo ascendente (reatores UASB), cada reator composto por quatro células, o que perfaz 24 células anaeróbias operando em paralelo. Aos reatores estarão associados 48 leitos de secagem, destinados à desidratação dos lodos estabilizados em cada célula. O líquido clarificado, tratado em nível primário nos reatores, será encaminhado à duas lagoas facultativas (operação em paralelo), onde será realizado o tratamento secundário; estas lagoas serão seguidas de duas lagoas de maturação (operação em paralelo), com vistas já ao polimento do efluente tratado secundariamente nas lagoas facultativas. Á série de lagoas facultativa 1 - maturação 1, denominou-se Sistema 1 de lagoas; à série facultativa 2 - maturação 2, denominou-se Sistema 2, respectivamente. O polimento final do efluente, onde se espera complementar o tratamento em termos de remoção de organismos patogênicos e biomassa algal, com desnitrificação e atenuação nas concentrações de fósforo, será realizado por três banhados construídos de fluxo superficial (operação em paralelo), cada um constituído por duas células.

O sistema de tratamento proposto para a ETE Complexo Serraria pode ser sintetizado no fluxograma seguinte:

Lagoas Facultativas
    Lagoas de Maturação













Efluente dos

Reatores Anaeróbios





Aos Banhados Construídos

1.5
Desarenação

As duas tubulações de aço DN 1200 realizarão a descarga do afluente líquido em câmara que antecede a unidade de tratamento preliminar, mas que compõe com a mesma um bloco monolítico. O líquido distribuir-se-á então por quatro canais horizontais de 2,0m de largura cada um, dotados seqüencialmente dos seguintes elementos:

· comportas com haste de prolongamento, com guias em aço inoxidável;

· stop-logs em placa de PVC reforçada;

· grade de limpeza manual com barras retangulares de 1/4” x 2”, espaçadas de 50mm e inclinadas a 45º em relação a horizontal. A limpeza das grades será realizada de forma frontal com rastelo manual, com o material sendo depositado em cesto removível;

· gradeamento fino mecanizado constituído de esteira de peneiramento mecânico e esteira de transporte de detritos, cuja finalidade será a retirada de materiais sólidos não retidos no gradeamento grosseiro (50mm). A esteira constitui-se de elos em nylon grafitado, injetado, montados em eixos de aço inox com diâmetro de 16mm, fixados em rodízios de nylon usinado; os elos deverão ter um espaçamento entre si de 5mm. O seu acionamento dar-se-á por meio de moto-redutor, e a sua velocidade de deslocamento será de 2 m/min. O mecanismo de limpeza da esteira é formado por chuveiros de alta pressão com um bico a cada 300mm de largura da esteira e, um rolo de escovas de nylon, acionado também por moto-redutor. A água para a limpeza deverá ter uma pressão mínima de 8,0mca e uma vazão mínima de 20m³/h. Esta limpeza pode ser manual, com possibilidade de automatização de acordo com a sujeira apresentada.

Após a sua passagem pelo gradeamento fino, o líquido destituído dos sólidos prosseguirá pelos canais independentes, encaminhando-se para cada uma das quatro unidades de remoção de areia projetadas. Cada caixa de areia constitui-se por um tanque de 8,50m de diâmetro, tendo, conforme desenhos do projeto, em uma extremidade defletores ajustáveis para dirigir e controlar a entrada do esgoto e em outra, para controlar a saída, vertedores ajustáveis, todos em poliéster reforçado com fibra de vidro. O dispositivo de remoção de areia caracteriza-se por um eixo motriz tubular vertical, rotativo, suspenso no centro de cada tanque e assentado em mancal, fixado a uma ponte com vão livre de 8,50m. O vão livre do eixo motriz até o fundo do tanque é de aproximadamente 1,40m; sobre o eixo serão montados dois braços suportes radiais com os raspadores de fundo do tanque, os quais, com aproximadamente 30 cm de altura, serão fixados ao braço suporte. Durante a raspagem, a areia é encaminhada para uma das extremidades do tanque, para o poço de acumulação de areia, de onde é feita a retirada do material através do classificador, que fará a separação da água, matéria orgânica e a própria areia, depositando esta em um “container”. Conforme projeto, o mecanismo estará montado em cada tanque com comprimento variável e inclinação aproximada de 1:5. A eficiência prevista na remoção da areia é da ordem de 70kg/h.

Sendo a vazão máxima afluente à desarenação de 4.115l/s, ou 355.536m³/d, e tendo-se quatro tanques desarenadores de 8,50m de diâmetro cada um, verifica-se a seguinte taxa de aplicação superficial em cada tanque:

Área de cada tanque:

A = (( x 8,50²)/4 = 56,75m²

Taxa de aplicação superficial em cada tanque:

TAS = Q/A = 355.536m³/d/(4 x 56,75) = 1.566m³/m².d (< 1.600m³/m².d)

Ao final de cada canal coletor (dos quatro previstos) de líquido já sem areia, com vistas à medição da vazão afluente, serão implementadas calhas Parshall, com capacidade para aferir fluxos para mais e para menos da vazão máxima afluente. Para cada medidor convergirá a vazão de:

QPARSHALL = 4.115 / 4 = 1.028,75l/s

Ter-se-á, assim:

Medidor Parshall selecionado:

Para cobrir a vazão de fim de plano de projeto, verifica-se que o menor medidor aplicável é o de garganta W = 3’ = 91,5cm, o qual permite a medição de vazão entre 17,26 e 1.426,3l/s.

Lâmina de água imediatamente a montante da garganta do medidor:

Para um Parshall com W = 3’, tem-se K = 2,182 e n = 1,566. A lâmina máxima resulta:

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

H = (1,02875 / 2,182 )1/1,566 = 0,62m

Atribuindo-se conservadoramente uma perda de carga nos canal/raspador/gradeamentos de 0,18m e fixando a base dos canais na cota 9,70m, tem-se para cota de chegada do líquido a montante do desarenador:

Cota chegada do líquido = 9,70 + 0,62 + 0,18 = 10,50m
1.6
Tubulações alimentadoras dos digestores anaeróbios

O esgoto tratado em nível preliminar na unidade de desarenação será encaminhado aos digestores anaeróbios através de tubulações de ferro fundido, e descarregado diretamente nos canais distribuidores de vazão para cada unidade de digestão.

O dimensionamento preliminar da tubulação alimentadora dos digestores anaeróbios foi realizado a partir das equações de Darcy-Weisbach e Colebrook-White, considerando-se o escoamento em conduto forçado por gravidade. Assim, as perdas de carga lineares ou distribuídas resultaram da aplicação dos modelos:
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onde:

f = coeficiente de perdas, adimensional;

L = comprimento de tubulação, em m;

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

D = diâmetro nominal da tubulação, em m;

(S = rugosidade equivalente a areia de Nikuradse (0,08mm para ferro fundido);

R = número de Reynolds [R = (VD)/ν] (adimensional);

ν = coeficiente de viscosidade cinemático (m²/s).

As perdas de carga singulares ou localizadas foram estimadas a partir da equação:
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onde:

(k = somatória dos coeficientes de perda das singularidades, adimensional;

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

As perdas de carga totais resultam da soma das perdas distribuídas e localizadas:

(HT = (HL + (HS
Fixou-se ainda como critério para o pré-dimensionamento, a adoção de uma tubulação independente para a alimentação de cada reator, com diâmetros variáveis de montante para jusante (da desarenação ao reator). Como cada reator é composto por quatro células de digestão, a alimentação de cada célula far-se-á através de pequena tubulação derivada da tubulação principal, mediante o uso de um “tê” de saída lateral ou “curva” de 90º, com a saída lateral voltada horizontalmente para a célula digestora, “redução”, registro de gaveta, “tê” de saída bilateral e “curva” de 90º.

Os cálculos hidráulicos foram desenvolvidos para o Reator I, Célula IV, em função de seu maior afastamento da desarenação. Caracteriza-se assim a situação mais crítica de projeto.

Diâmetro da tubulação alimentadora:

· Trecho 1 (desarenação - Célula I): DN 1000, L = 135m;

· Trecho II (Célula I - Célula II): DN 800, L = 30,40m;

· Trecho III (Célula II - Célula III): DN 600, L = 30,40m;

· Trecho IV (Célula III - Tê de saída bilateral para Célula IV): DN 400, L = 30,40m;

· Trecho V (Te de saída bilateral - Canal de distribuição Célula IV): DN 300, L = 13m.

Pré-dimensionamento hidráulico:

Trecho 1:
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f = 0,0134;

L = 135 m.

V = Q/A ( 0,87m/s

hL = 0,07m
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entrada normal ...................... k = 0,50

curva 90º (2 x 0,40).............. 
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hS = 0,05m

hT (T1) = hL + hS = 0,07 + 0,05 = 0,12m

Trecho 2:

Q = 685,8 - (685,8/4) = 514,4l/s

f = 0,0138

L = 30,40m

V = 1,02m/s
hL = 0,03m
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tê de passagem direta .............. k = 0,60

hS = 0,03m

hT (T2)  = hL + hS = 0,03 + 0,030 = 0,06m

Trecho 3:

Q = 685,8 - (685,8/2) = 342,9l/s

f = 0,0143

L = 30,40m

V = 1,21m/s
hL = 0,05m
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tê de passagem direta ................ k = 0,60

hS = 0,05m

hT(T3 )  = hL + hS = 0,05 + 0,05 = 0,10m

Trecho 4:

Q = 685,8/4 = 171,45l/s

f = 0,0154

L = 30,40m

V = 1,36m/s
hL = 0,11m
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registo de gaveta....................... k = 0,20

tê de saída bilateral...................
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hS = 0,19m

hT (T4 )  = hL + hS = 0,11 + 0,19 = 0,30m

Trecho 5:

Q = 171,45/2 = 85,73l/s

f = 0,0154

L = 13m

V = 1,21m/s
hL = 0,05m
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saída normal.............................. k = 1,00

hS = 0,08m

hT (T5 )  = hL + hS = 0,05 + 0,089 = 0,13m

A perda de carga total da caixa de areia aos canais distribuidores nos reatores anaeróbios será, então:

hTOTAL = 0,12 + 0,06 + 0,10 + 0,30 + 0,13 = 0,71m
A perda de carga calculada representa a carga hidráulica necessária para o escoamento do líquido pela tubulação projetada, que operará assim como conduto forçado por gravidade, conforme é mostrado em seqüência:

Cota nível d’água máximo nos reatores (canal de distribuição)...........................8,65m

Perdas de carga desarenação - reatores................................................................0,71m

Cota nível d’água na desarenação (câmara a jusante do Parshall).......................9,36m

Considerou-se para fins de projeto a cota 9,40m.

1.7
Canais de distribuição do afluente/compartimentos de distribuição/tubos de distribuição

O líquido veiculado pelas tubulações alimentadoras é distribuído em marcha, uma fração para cada unidade de digestão, diretamente nos canais distribuidores do afluente, projetados longitudinalmente dois para cada célula digestora e na parte superior destas.

Os canais terão o comprimento de 30m, largura de 0,40m e altura variável, em função do enchimento de fundo, da cota 8,20mna descarga do líquido para aproximadamente 8,80m ao seu final. Ao longo dos canais longitudinais, nas paredes laterais de cada um, projetou-se 45 pequenos compartimentos de distribuição, com dimensões de 0,20m de largura, 0,667m de comprimento e 0,20m de altura. Significa que cada canal distribuidor terá 90 compartimentos de distribuição; sendo dois os canais previstos em cada célula digestora, ter-se-á 180 compartimentos de distribuição. Na parede comum ao canal de distribuição - compartimentos de distribuição, foi prevista com uma pequena cunha na parte superior, materializando vertedores de parede espessa, nas quais serão afixados vertedores triangulares projetados em fibra de vidro. Com isto, na medida do enchimento do canal pelos esgotos (com perda de carga desprezível), e superada a lâmina máxima de líquido prevista no mesmo em função de suas dimensões, o líquido verterá para dentro das pequenas câmaras. Destas, através de tubos de distribuição de PEAD DN 100, o líquido será encaminhado para a base (fundo) dos digestores.

Vazão máxima efluente da unidade de desarenação/afluente aos digestores:

Q = 4.115l/s

O projeto prevê seis digestores, cada um composto por quatro células de digestão. Em cada célula, previu-se dois canais de distribuição de afluente, resultando assim a seguinte vazâo para cada canal distribuidor:
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Vazão por compartimento ao longo de cada canal distribuidor:

Como estão projetados 90 compartimentos ao longo de cada canal de distribuição, tem-se:
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Lâmina em cada compartimento receptor do líquido vertido:

O pré-dimensionamento das tubulações encaminhadoras do esgoto para a parte inferior das células digestoras, foi realizado a partir das equações já anteriormente referidas de Darcy-Weisbach e Colebrook-White (com rugosidade 0,002mm para PEAD), e do modelo função do tipo de singularidade para o cômputo das perdas localizadas.

Para as tubulações de PEAD DN 100 adotadas para encaminhar os esgotos para a parte inferior das células digestoras, obteve-se:

Q = 0,95l/s

f = 0,0295

L = 9,80m

V = 0,12m/s (<0,20m/s)

hL = 0,0022m
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hS = 0,0011m

hTOTAL = hL + hS = 0,0022 + 0,0011 = 0,0033m (<0,01m, desprezível).

A perda de carga calculada representa a carga hidráulica necessária para o escoamento do líquido pela tubulação projetada, que operará assim como conduto forçado por gravidade, encaminhando os esgotos para a base das células digestoras.

1.8
Digestores anaeróbios de fluxo ascendente (reatores UASB)

Ao nível do conhecimento atual, são quatro os principais critérios/parâmetros básicos para o projeto de reatores anaeróbios com manto de lodo:

· taxa de aplicação volumétrica no reator, em m³/m².d;

· tempo hidráulico de detenção no reator, em h;

· taxa de aplicação superficial na câmara de decantação, em m³/m².d;

· tempo hidráulico de detenção na câmara de decantação, em h.

No caso de Porto Alegre, dois aspectos são importantes no dimensionamento da ETE. Como se trata de esgoto doméstico, fracamente concentrado, é intuitivo que quanto maior a área superficial dos reatores (e por decorrência, área de decantação), maior a possibilidade de retenção de sólidos e de incremento do tempo de residência celular, com pequenas profundidades de reator; isto aumenta a eficiência da unidades. O outro aspecto está relacionado às condições climáticas locais, que mostram temperaturas médias do mês mais frio ao redor de 12ºC (ambiente), relativamente baixas para tratamento anaeróbio. Em função destas circunstâncias, adotou-se como fatores importantes no dimensionamento dos reatores, a taxa de aplicação superficial na câmara de decantação, e o tempo hidráulico de detenção no reator, que está intrinsecamente associado ao volume da unidade.

Em situações como a do presente estudo, a bibliografia propõe a adoção de taxas de aplicação superficial nas câmaras de decantação entre 0,6 e 0,8m/h. Já, para as câmaras de digestão, os tempos hidráulicos de detenção sugeridos o são para temperatura entre 20 e 26ºC, e situam-se entre 6 e 9h.

A etapa inicial de tratamento, baseada então no emprego de reatores UASB, foi pré-dimensionada para atendimento dos seguintes parâmetros de eficiência:

· remoção de DBO5 = 70%;

· remoção de CF = 80%.

Neste caso, foi utilizado o “tempo de detenção hidráulico” como parâmetro básico de projeto para determinação do volume útil dos reatores, considerando-se para temperatura do esgoto o valor de 15ºC, pouco superior à média ambiental correspondente ao mês mais frio do ano. Em função da baixa temperatura, fixou-se conservadoramente o tempo de detenção hidráulico em 12 horas.

A vazão de dimensionamento dos digestores, função do elevado tempo de detenção hidráulico e, portanto, de sua grande capacidade acumuladora, é a média diária. Logo:

Q = 2,495m³/s ou 215.568m³/d

Como TDH = 12 h, tem-se para o volume de reatores:

V = 2,495m³/s x 86.400 s/d x 0,5 dias = 107.784m³

Adotando-se profundidade útil de 5,3m, resulta uma área superficial de:

Área = 107.784/5,3 = 20.337m²

Admitindo-se o emprego de seis unidades retangulares de reatores UASB operados em paralelo e admitindo-se relação comprimento/largura de 4:1, tem-se para dimensões de cada unidade:

Área unitária = 3.389m²

L = 4B

B x 4B = 3.389

Largura = 29,10m

Adotou-se uma largura útil de 30m, a qual corresponde o comprimento total de:

Comprimento = 120m

O projeto de paredes internas divisórias possibilitou a estratificação de cada reator em quatro células, resultando a já reportada composição de 24 células de reatores.

A concentração de DBO e Coliformes Fecais efluente dos reatores UASB será:

· remoção de DBO5 (estimando-se 70% de remoção):

DBO5 afl. = 275 mg/L

DBO5 efl. = 275 x 0,3 = 82,5 mg/L

· remoção de Coliformes Fecais (estimando-se 80% de remoção):

CFafl. = 1,3 x 107org/100mL

CFefl. = 1,3 x 107 x 0,2 = 2,6 x 106org/100mL

Adotando-se inclinação das paredes do separador de fases localizado na parte superior do reator UASB de 53 graus e profundidade total da câmara de sedimentação de 1,80m, resulta em tempo de detenção hidráulico na zona de clarificação o valor de 2,91 horas, para a vazão média afluente, o que é considerado satisfatório para o presente caso.

A taxa de aplicação superficial na área de decantação, após redução da superfície de ocupação dos vertedores de saída, resultou em:

TAS = 395,55m³/h/0,9 (30 x 30) = 0,48m/h

Verifica-se que o valor obtido está a favor da segurança, quando comparado com a faixa usualmente empregada para a vazão média que é de 0,6 a 0,8m/h.

A carga média de DQO afluente ao tratamento será, considerando-se que a concentração do esgoto é o dobro da adotada para DBO5:

CO = So x Qméd = 0,550kg/m³ x 2,495 x 86.400m³/d = 118.562kg.DQO/d

A carga orgânica volumétrica aplicada nos reatores será:
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Para esgotos domésticos, de baixa concentração, como é o caso em pauta, recomenda-se taxas inferiores a 2,5 - 3,0kg.DQO/m³.d. Logo, o dimensionamento está correto.

A carga hidráulica volumétrica aplicada nos reatores resulta:
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A produção teórica preliminar de metano nos reatores pode ser estimada a partir das equações:

DQOCH4 = Q x ((So - S) - Yobs x So)(
Nesta equação, So e S são as DQOs afluente e efluente dos digestores anaeróbios, assumindo-se 70 % de eficiência também na remoção da DQO, e 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. Esse parâmetro, de acordo com a experiência brasileira, está compreendido entre 0,11 e 0,23kg.DQOlodo/kg.DQOapl. Adotou-se Yobs =  0,21 kg.DQOlodo/kg.DQOapl. Assim:

DQOCH4 = 2,495 x 86.400m³/d x ((0,550-0,165)kg.DQO/m³ - 0,21kg.DQOlodo/kg.DQOapl x 0,550 kg.DQO/m³)(
DQOCH4 ( 58.096kg.DQO/d

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

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

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

P = pressão atmosférica (1 atm);

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

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

t = temperatura operacional do digestor.

Para uma temperatura do esgoto no mês mais frio da ordem de 15ºC, resulta:
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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%, resulta:
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Para os seis reatores com quatro células cada um, ter-se-á uma produção de biogás por célula igual a:
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A retirada do biogás de cada célula será realizado por tubulação de PRFV DN 100, com o seu encaminhamento para o ponto (assinalado no projeto) onde será executada a sua queima em “flares”.

1.9
Tubulações de descarga de lodo digerido e escuma

A retirada do lodo digerido e escuma dos reatores anaeróbios, para encaminhamento aos leitos de secagem, será realizada através de tubulações de PRFV DN 200, de acordo com o arranjo estabelecido nos detalhes do projeto. As retiradas de lodo e escuma serão controladas por registros que permitirão o isolamento de cada setor virtual de cada célula de cada reator, por ocasião das descargas, e reúnem-se em uma única tubulação de igual diâmetro projetada ao lado dos reatores, para encaminhamento aos leitos de secagem. As retiradas de lodo foram previstas em dois níveis diferentes, objetivando-se por ocasião das descargas sistematizadas, não perder o lodo de fundo, mais reativo. Constatada a perda da reatividade, a descarga poderá ser realizada pela tubulação mais baixa.

Como a cota do nível máximo de líquido nos reatores é 7,90m, e a cota do eixo da tubulação alimentadora na descarga no canal dos leitos de secagem, 3,50m, resulta uma disponibilização de carga hidráulica de 4,40m, suficiente para a efetivação das descargas, conforme comprova a metodologia de cálculo de vazão em tubos curtos:

Q = Cd x S (2g x H)1/2
onde:

Q = é a vazão de lodo (a 4%, praticamente líquido);

Cd = coeficiente de descarga, adimensional, adotado igual a 0,61;

S = área da tubulação da tubulação de 200 mm, em m²;

H = altura de água disponível para a descarga, em m.

Logo, para 4,40m disponíveis de carga hidráulica, é possível realizar uma descarga de:

Q = 0,61 x 0,03142 (2 x 9,81 x 4,40)1/2 = 0,178m³/s = 1.78l/s

O resultado obtido mostra que é possível retirar quantidades significativas de lodo em poucos minutos, com descargas rápidas, o que exigirá inclusive maestria do operador com vistas a não retirar líquido em excesso e determinar o praticamente esvaziamento das unidades.

1.10
Leitos de secagem

A estimativa da produção de lodo em digestores 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 = 0,10 kg.SST/Kg.DQOapl, no limite inferior da faixa sugerida, dado o grande número de unidades que será utilizado. Conforme já definido anteriormente, a carga de DQO média afluente aos reatores anaeróbios é 118.562 kg.DQO/d. Assim:

Plodo = 0,10kg.SST/Kg.DQOapl x 118.562kg.DQO/d = 11.856kg.SST/d

Com o resultado obtido, estimou-se a produção volumétrica de lodo com a utilização da seguinte equação:
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onde:

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

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

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

Fixando-se conservadoramente ( = 1.020kg/m³ e C = 4%, obtém-se:
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Assumindo-se um tempo de secagem de lodo de 25 dias, e uma altura útil máxima nos leitos no momento da descarga de 0,30m, a área total de leitos por módulo de vazão será:
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Adotando-se dimensionais de 12,5x40m para cada unidade de leito de secagem, resultam necessários:

Área de cada leito = 12,5 x 40m = 500m²;

Número total de leitos adotado = 24.250m²/500m² = 48 leitos

O sistema de coleta dos líquidos drenados nos leitos de secagem será constituído por dois conjuntos de canalizações com escoamento por gravidade atingindo poços de reunião que atendem os leitos 1 a 24 e 25 a 48, localizados na área central dos respectivos conjuntos de leitos. A partir destes poços de reunião, os líquidos serão encaminhados por bombeamento até os canais de distribuição de afluente das Células IV dos Reatores I e VI, respectivamente.

A vazão dos líquidos coletados nos leitos de secagem foi calculada para a situação mais desfavorável, ou seja, por ocasião de eventos chuvosos. Neste caso, serão empregadas duas unidades elevatórias, cada uma para atendimento dos líquidos provenientes de 24 leitos, sendo a vazão máxima contribuinte estimada pelo Método Racional:

Qmax = 2,78.C.I.A

sendo:

C = 0,4

I = 106,2mm/h (td = 10 min e TR = 5 anos);

A = 23690m²/2 = 11.845m²;

Q = 140l/s ou 8,4m³/min.

Previu-se o emprego de duas bombas submersíveis (uma operativa e uma de reserva, intercambiáveis) instaladas em cada poço de sucção, os quais terão seu volume útil determinado pela equação:

V = 1,25 x Qmax
onde:

V = Volume útil (m³);

Qmax = Vazão da bomba (m³/min);

V = 1,25 x 8,4m³/min;

V = 10,5m³
(
Adotado V = 10,8m³.

Adotando-se profundidade útil de 1,20m, tem-se um poço de sucção com dimensões em planta de:

A= 9,0m²;

B= 3,0m;

L= 3,0m.

A tubulação de recalque foi pré-dimensionada para permitir velocidade de escoamento não superior a 3m/s, conforme recomendado pela NBR-12.108. Utilizando-se para a estimativa do diâmetro a equação de Bresse, com k = 1, obtém-se:

D = Q1/2 = (0,140)1/2 = 0,374m

(
Adotou-se DN 350, em ferro fundido.

A altura manométrica total foi estimada a partir do desnível geométrico total e perdas na tubulação de recalque até atingir o canal de distribuição de afluente no reator anaeróbio. Tem-se:

Cota do nível de líquido mínimo no poço de sucção = 0,00m;

Cota do nível de chegada no reator = 8,20m;

Desnível geométrico de recalque = 8,20m.

Utilizando-se os modelos já referidos anteriormente para o cálculo de condutos forçados, resulta:

Q = 140l/s;

f = 0,0158;

L = 77m;

V = 1,46m/s
hL = 0,37m.


[image: image27.wmf]2g

V

k

h

2

S

å

´

=


(k = 2,50 (adotado);

hS = 0,27m.

hTOTAL = hL + hS = 0,37 + 0,27 = 0,64m

AMT = 8,20 m + 0,64 m = 8,84m

A potência consumida pelos conjuntos motor-bomba será (para um rendimento de 55%):
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1.11
Tubulações de “by-pass”

Visando tornar possível o desvio de se não a totalidade da vazão máxima afluente, pelo menos parte significativa desta, por ocasião de uma eventual necessária parada do desarenador e dos reatores, foram projetadas conectadas às tubulações de chegada de esgoto bruto, duas linhas de DN 1200 em aço, as quais permitirão o envio direto de fração significativa do volume afluente para a câmara de manobras onde são reunidas/conectadas as tubulações efluentes dos reatores anaeróbios. Deste ponto em diante, conforme tópico subsequente, ter-se-á duas tubulações em aço DN 1300.

A verificação hidráulica da máxima vazão passível de ser desviada será realizada com base nas equações antes referidas para o cálculo de condutos forçados, neste caso por gravidade, para as tubulações em aço com rugosidade igual a 0,15mm. Tem-se, então:

Diâmetro das tubulações

· Trecho 1 (Câmara de chegada de esgoto bruto - câmara de manobras): DN 1200 (2x), L = 190m;

· Trecho 2 (Câmara de manobras - canal de alimentação das lagoas facultativas): DN 1300 (2x), L = 2.175m.

Diâmetro equivalente

Como forma de simplificar a abordagem do problema, considerar-se-á os condutos associados em série. A equação de Darcy-Weisbach, quando considerada para condutos associados em série, leva ao seguinte diâmetro equivalente (DN 1200 + DN 1300):
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Carga hidráulica disponível

· Nível máximo do líquido no desarenador = 10,50m

· Nível máximo do líquido no canal de alimentação das lagoas facultativas = 5,80m

· Energia disponível = 4,70m

Verificação hidráulica para um tubo (série DN 1200 + DN 1300)

Q = 2.465l/s = 2,465m³/s (valor calculado, a partir de H = 4,70m disponível);

f = 0,0130;

L = 2.365m;

V = Q/A ( 1,89m/s;

hL = 4,33m.
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(k = 2,00 (adotado)

hS = 0,36m

hTOTAL = hL + hS = 4,33 + 0,36 = 4,69m
(

( 4,70m

(ok)

Para os dois tubos projetados (duas séries DN 1200 + DN 1300), a capacidade máxima de escoamento será:

Q = 2 x 2.465l/s = 4.930l/s = 4,93m³/s

(

>4,115m³s

(ok)

1.12
Tubulações efluentes dos reatores anaeróbios – afluentes às lagoas facultativas

Os esgotos tratados em nível primário serão coletados por calhas vertedoras e canaletas laterais projetadas para tal fim, e encaminhados para uma câmara de manobras, para posterior encaminhamento ao tratamento secundário em lagoas facultativas.

O dimensionamento preliminar destas tubulações foi realizado trecho a trecho, a partir das equações já referidas para o cálculo de condutos forçados, neste também por gravidade. O material adotado foi o ferro fundido, com rugosidade igual a 0,08mm. A vazão considerada nos cálculos foi a média, tendo em vista a grande capacidade regularizadora de vazão dos tanques.

Diâmetro da tubulação

· Trecho 1 (Célula I - Célula 2): DN 400, L = 35m;

· Trecho II (Célula II - Célula III): DN 600, L = 30,40m;

· Trecho III (Célula III - Célula IV): DN 800, L = 30,40m;

· Trecho IV (Célula IV - Saída Reator II): DN 800, L = 63m;

· Trecho V (Saída Reator II - Saída Reator III): DN 1000, L = 46m;

· Trecho VI (Saída Reator III - Câmara de manobras): DN 1200, L = 8,50m.

Pré-dimensionamento hidráulico

Trecho 1:
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f = 0,0161;

L = 35m;

V = Q/A ( 0,83m/s;

hL = 0,05m.
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entrada normal ...................... k = 0,50

curva 90º (2 x 0,40)............. 
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hS = 0,05m

hT (T1) = hL + hS = 0,05 + 0,05 = 0,10m

Trecho 2:

Q = 2 x 104 = 208l/s;

f = 0,015;

L = 30,40m;

V = Q/A ( 0,74m/s;

hL = 0,02m
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tê de passagem direta................ k = 0,60

hS = 0,02m

hT (T2) = hL + hS = 0,02 + 0,02 = 0,04m

Trecho 3:

Q = 3 x 104 = 312l/s;

f = 0,0145;

L = 30,40m;

V = Q/A ( 0,62m/s;

hL = 0,01m.
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tê de passagem direta ............... k = 0,60

hS = 0,01m


hT (T3) = hL + hS = 0,01 + 0,01 = 0,02m

Trecho 4:

Q = 4 x 104 = 416l/s;

f = 0,0145;

L = 63m;

V = Q/A ( 0,83m/s;

hL = 0,04m.
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tê de passagem direta................ k = 0,60

curva de 90º............................. 
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hS = 0,04m

hT (T4) = hL + hS = 0,04 + 0,04 = 0,08m

Trecho 5:

Q = 8 x 104 = 832l/s;

f = 0,0131;

L = 46m;

V = Q/A ( 1,06m/s;

hL = 0,035m.


[image: image38.wmf]2g

V

k

h

2

S

å

´

=


tê de junção de vazão................ k = 0,90

hS = 0,05m

hT (T5) = hL + hS = 0,04 + 0,05 = 0,09m

Trecho 6:

Q = 12 x 104 = 1.248l/s;

f = 0,0127;

L = 8,50m;

V = Q/A ( 1,10m/s;

hL = 0,006m.
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tê de junção de vazão................ k = 0,90

hS = 0,06m

hT (T6) = hL + hS = 0,006 + 0,06 = 0,07m

A perda de carga total da Célula I até a caixa de reunião dos efluentes dos reatores será, então:

hTOTAL = 0,10 + 0,04 + 0,02 + 0,08 + 0,09 + 0,07 = 0,40m

Da câmara de manobras até as lagoas facultativas, o escoamento dar-se-á por duas tubulações de aço DN 1300, rugosidade 0,15mm. Mantendo-se a mesma formulação matemática para a realização do pré-dimensionamento hidráulico, e sabendo-se que a vazão que escoará por cada tubo é 1,248m³/s (metade de 2,495m³/s), ter-se-á:

Q = 1,248l/s;

f = 0,0135;

L = 2.175m;

V = Q/A ( 0,94m/s;

hL = 1,02m.
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(k = 2,00 (adotado)

hS = 0,09m

hTOTAL = hL + hS = 0,40 + 1,02 + 0,09 = 1,51m

A perda de carga total calculada representa a energia hidráulica necessária para o escoamento do líquido pelas tubulações projetadas, que operarão assim como condutos forçados por gravidade a partir dos reatores anaeróbios. Em função dos tipos de estruturas internas utilizadas nos mesmos para coleta do efluente tratado, será necessário, por ocasião do projeto executivo, consistir os níveis que efetivamente ocorrerão nestas unidades, com vistas a se evitar regimes hidráulicos de escoamento que possam gerar afogamentos e elevações excessivas de lâminas. Em sendo mantidos os níveis previstos neste projeto básico, tem-se:

· Cota nível d’água no canal de alimentação das lagoas.................................. 5,80m

· Perdas de carga reatores – canal de alimentação das lagoas.......................... 1,51m

· Cota nível d’água na saída dos reatores......................................................... 7,31m

Como a cota da calha coletora de efluente clarificado nos reatores está projetado ao nível 7,328 m, mantém-se descarga livre, o que é desejável, evitando-se assim qualquer possibilidade de afogamento dos vertedores das calhas internas às células de digestão.

1.13
Canal de acesso às lagoas facultativas

Conforme descrito no tópico anterior, o líquido tratado em nível primário nos reatores anaeróbios partirá do parque onde estas unidades estão implantadas em duas tubulações em aço DN 1.300, até alcançar o canal de acesso às lagoas facultativas. A descarga do líquido far-se-á em câmara dotada de comportas ajustáveis com largura de 1,60m, localizada exatamente no eixo do maciço que divide o sistema de lagoas facultativas em Lagoa Facultativa Sistema 1 e Lagoa Facultativa Sistema 2. Nesta câmara terão origem os canais principais que alimentarão cada sistema de lagoas (um para cada sistema) em quatro pontos que distam entre si de 100 m, razão pela qual, com vistas à partição equalitária de vazão, terão seção variável mas comprimentos similares. Cada um dos quatro pontos referidos possui, na parede lateral do canal principal, comporta ajustável de 0,60m de largura, que é o elemento que quando acionado, permite o fluxo do líquido para dentro da lagoa; a fim de evitar efeitos erosivos ao maciço, estas descargas serão controladas por “rápido” executado em concreto, cuja extremidade fica apoiada em placa de concreto aposta ao nível do fundo das lagoas.

O trecho inicial do canal principal será em nível - primeiros 4,50m - na cota 5,30m. Ao final deste comprimento, previu-se uma calha Parshall em cada canal, com o objetivo de aferir a vazão afluente às lagoas.

Vazão a ser aferida

Considerando-se que os reatores exercerão efeito regularizador e atenuador da contribuição de “pico”, a vazão afluente às lagoas será a média diária, 2.495 L/s. Como a câmara para onde concorre está vazão realizará a efetiva bipartição do fluxo, para cada sistema fluirá:
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Medidor Parshall selecionado

Para cobrir a vazão de fim de plano de projeto, adotou-se um medidor de garganta W = 5’ = 152,5cm, o qual permite a medição de vazão entre 62,8 e 2.422l/s, com pequena lâmina. Ressalta-se este aspecto, tendo em vista que calhas com gargantas menores poderiam também realizar a medição, só que com lâminas maiores e com o comprometimento parcial, ainda que da ordem de centímetros, da descarga livre que se deseja nos reatores.

Lâmina de água imediatamente a montante da garganta do medidor

Para o Parshall com W = 5’, tem-se K = 3,728 e n = 1,587. A lâmina máxima resulta:

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

H = (1,2475/3,728)1/1,587 = 0,50m

Cada canal principal será verificado hidraulicamente pela equação de Manning, com o coeficiente de rugosidade para concreto fixado em 0,013. Assim:

Q = A x V
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onde:

A = área molhada, em m²;

V = velocidade de escoamento, em m/s;

RH = raio hidráulico, em m;

I = declividade, em m/m.

Os dimensionais estabelecidos para os canais (largura) deverão ser ajustados no projeto executivo, com vistas à obtenção do perfeito equilíbrio de lâmina.

Trecho 1 (trecho mais de jusante)
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L = 100 m;

b = 0,70 m;

Cota de jusante = 4,65m;

Cota de montante = 4,75m;

I = (4,75 - 4,65)/100 = 0,001m/m;

Lâmina = 0,52m;

Área molhada = 0,364m²;

Perímetro molhado = 1,74m;

Raio hidráulico = 0,209m;

Velocidade = 0,86m/s.

Trecho 2:

Q = 311,9 x 2 = 623,8l/s;

L = 100m;

b = 1,00m;

Cota de jusante = 4,75m;

Cota de montante = 4,85m;

I = (4,85 - 4,75)/100 = 0,001m/m;

Lâmina = 0,61m;

Área molhada = 0,61m²;

Perímetro molhado = 2,22m;

Raio hidráulico = 0,275m;

Velocidade = 1,03m/s.

Trecho 3:

Q = 311,9 x 3 = 935,7l/s;

L = 100m;

b = 1,30m;

Cota de jusante = 4,85m;

Cota de montante = 4,95m;

I = (4,95 - 4,85)/100 = 0,001m/m;

Lâmina = 0,63m;

Área molhada = 0,819m²;

Perímetro molhado = 2,56m;

Raio hidráulico = 0,320m;

Velocidade = 1,14m/s.

Trecho 4:

Q = 311,9 x 4 = 1.247,5l/s;

L = 100m;

b = 1,60m;

Cota de jusante = 4,95m;

Cota de montante = 5,00m;

I = (5,00 - 4,95)/100 = 0,001m/m;

Lâmina = 0,64m;

Área molhada = 1,024m²;

Perímetro molhado = 2,88m;

Raio hidráulico = 0,356m;

Velocidade = 1,11m/s.

1.14
Lagoas de estabilização

1.14.1
Critérios de dimensionamento

O efluente do reator anaeróbio será encaminhado para pós-tratamento no sistema de lagoas facultativas e de maturação já referido, com o objetivo de remover a fração residual de matéria orgânica e principalmente para obtenção de padrões de qualidade requeridos no efluente final, em termos de organismos patogênicos.

As lagoas serão dimensionadas como reatores de operação contínua, mediante regime  hidráulico de fluxo disperso, calculando-se um fator de dispersão longitudinal em função das relações de comprimento, largura e velocidade de escoamento médio nas unidades de tratamento.

A Taxa de Carga Orgânica Superficial (TCO) para a lagoa facultativa será determinada em função da temperatura média dos esgotos no mês mais frio do ano, para a cidade de Porto Alegre, aplicando-se o modelo matemático abaixo apresentado.

TCO = 357,4 x 1,085T-20

Para fins de segurança, o valor de Taxa de Carga Orgânica obtido será dividido por um fator de segurança de 1,25, com vistas a reduzir a formação de zonas anaeróbias junto a zona de entrada do afluente as lagoas.

O coeficiente de decaimento bacteriano será calculado pela expressão:

Kb = Kb 20.(T-20

onde:

Kb 20 = 1,1dia-1
( = 1,07
T = 15ºC

A eficiência de decaimento bacteriano será determinada pela expressão desenvolvida por Wehner e Wilhelm, conforme abaixo apresentado.

C/C0 = 4a exp (1/2d)/(1+a)² exp(a/2d) - (1-a)² exp (-a/2d)

onde:

a = (1+ 4Kb.TDH.d)1/2
A eficiência na remoção de substrato será avaliada também a partir das equações de Wehner e Wilhelm, com a introdução do coeficiente Kt, adequado para substratos orgânicos:

Kt = Kt20.(T-20

onde:

Kb 20 = 0,30 dia-1;

( = 1,05;

T = 15ºC.

1.14.2
Dimensionamento das lagoas facultativas

A carga orgânica aplicada será de:

Carga orgânica = 2,495m³/s x 86.400s/d x 82,5mg/L = 17.784,36kgDBO5/dia

O valor de taxa de carga orgânica obtido pela expressão proposta será:

TCO = 357,4 x 1,085 15-20/1,25 (kgDBO5/ha.dia)

TCO = 190kgDBO5/ha.dia

Neste caso, a área superficial necessária será de:

Área = Carga orgânica aplicada/TCO

Área = 17.784,36kg DBO5/dia/190 kg DBO5/dia

Área = 93,6ha

Adotando-se profundidade útil de 1,50m, tem-se:

Volume = 93,6 x 104 x 1,50

Volume = 1.404.000m³

O tempo de detenção hidráulico respectivo será de:

TDH = 1.404.000m³/215.568m³/dia

TDH = 6,5 dias

A estimativa da concentração de Coliformes Fecais para o efluente da lagoa facultativa é realizada em seqüência.

Admitindo-se relação comprimento/largura de 4/1, obtém-se para coeficiente de dispersão “d” o valor de:

d = (L/B)/-0,261+ 0,254 (L/B) + 1,014 (L/B)²

d = 0,236

O coeficiente de decaimento bacteriano, estimado para a temperatura de 15ºC será:

Kb = 1,1 x 1,07 (15-20)

Kb = 0,78 dia-1
A concentração bacteriana efluente, obtida pela expressão anteriormente descrita será de:

C/C0 = 4,16/100

C = 4,16 x 2,6.106
C = 1,08.105org/100mL

O coeficiente de remoção de substrato estimado para a mesma temperatura será:

Kb = 0,30 x 1,05 (15-20)

Kb = 0,235 d-1
A concentração de matéria orgânica será:

S/S0 = 0,2888

S = 0,2888 x 82,5

S = 23,83mg/L

1.14.3
Dimensionamento das lagoas de maturação

As lagoas de maturação serão dimensionadas para obtenção de tempo de retenção hidráulico mínimo de 3 dias, resultando em volume útil de:

Vu = 215.568m³/dia x 3 dias

Vu = 646.704m³

Neste caso, adotando-se profundidade útil de 1,2m, tem-se para a área superficial requerida o valor de:

Área = 646.704/1,2

Área = 53,89ha

A concentração de Coliformes Fecais estimada no efluente da lagoa de maturação será calculada pelos mesmos critérios empregados para as lagoas facultativas, adotando-se as relações geométricas referidas em seqüência.

Admitindo-se relação comprimento/largura de 4/1, obtém-se para coeficiente de dispersão “d” o valor de:

d = (L/B) / -0,261+ 0,254 (L/B) + 1,014 (L/B)²

d = 0,236

O coeficiente de decaimento bacteriano, estimado para a temperatura de 15ºC será:

Kb = 1,1 x 1,07 (15-20)

Kb = 0,78 d-1
A concentração bacteriana efluente será de:

C/C0 = 17/100

C = 17/100 x 1,08.105
C = 1,85.104org/100mL

Para lagoas de maturação, não existem equações empíricas para o cálculo de Kt. Para efluentes previamente tratados, no entanto, WHO/EMRO (1987), em “Waste Stabilization Ponds: principles of planning and practice”, sugerem que pode ser adotado 0,07 d-1, a 20ºC. Para a correção de temperatura, pode usar-se também a equação de Arrenhius, com ( = 1,07:

Kt = Kt20 x 1,07T-20
Kt = 0,07 x 1,07(15-20) = 0,05 d-1
A concentração de matéria orgânica será:

S/S0 = 0,8645

S = 0,8645 x 23,83

S = 20,6mg/L

Verifica-se que os valores estimados para concentração de Coliformes Fecais no efluente das lagoas de maturação atende o padrão estabelecido de qualidade para disposição no lago Guaíba. A concentração de matéria orgânica também já alcança um patamar extremamente baixo. Neste caso, a utilização de banhados construídos oferecerá uma garantia adicional de qualidade bacteriana, bem como permitirá reduzir a concentração de algas presente no efluente das lagoas de maturação.

1.14.4
Estruturas intercomunicadoras lagoas facultativas – lagoas de maturação

A interconexão entre cada sistema lagoa facultativa - lagoa de maturação, será realizada através de três estruturas hidráulicas similares, apostas nos diques divisórios, compostas por uma câmara de montante e uma ala (tipo bueiro) de descarga a jusante.

A câmara de montante terá dimensionais internos de 1,50 x 1,60m, e será dotada de parede defletora em concreto com 1,50m de altura, a qual adentrará a massa d’água por 0,60m; esta providência deve-se à intenção em se reter o máximo possível sólidos em suspensão efluentes dos digestores anaeróbios e/ou gerados na biotransformação que ocorrerá nas próprias lagoas (é o caso da massa algal), facilitando a sua remoção. Em seqüência, a câmara será dotada de vertedor de nível variável, projetado sobre parede intermediária, o qual tem o objetivo precípuo de possibilitar o controle de nível de líquido nas lagoas facultativas, estabelecido neste projeto como sendo 4,60m.

A verificação hidráulica dos vertedores foi realizada considerando-se os mesmos como de parede delgada, tendo validade então a equação de Francis:

Q = 1,838 x L x H3/2
onde:

Q = vazão que escoa pelo vertedor, em m³/s;

L = comprimento da soleira do vertedor, em m;

H = lâmina máxima sobre o vertedor, em m.

Como foram projetados dois sistemas de lagoas (Sistema 1 e Sistema 2), a vazão média que fluirá por  sistema é:
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Tendo sido projetadas três câmaras intercomunicadoras por sistema, a vazão por câmara é:
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Para um comprimento de vertedor de 1,0m, a lâmina será:
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Este resultado mostra que os vertedores deverão ser operados com sua soleira controlada na cota:

Cota da soleira dos vertedores = 4,60 m - 0,37 m = 4,23m

Passando pelo vertedor, o líquido encaminhar-se-á para as lagoas facultativas através de Tubulações de PEAD DN 600, duas por câmara. Utilizando-se os modelos de cálculo de perda de carga em tubulações já anteriormente reportados, tem-se:

QCÂMARA = 415,8l/s

QTUBULAÇÃO = 207,9l/s

Logo:

Q = 207,9l/s;

f = 0,0131;

L = 3,40m;

V = Q/A ( 0,74m/s;

hL = 0,002m.
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hS = 0,068m

hT OTAL = hL + hS = 0,002 + 0,041 ( 0,04m

O resultado mostra que com vistas ao não afogamento dos vertedores, que preferivelmente deverão operar com descarga livre, a geratriz superior interna da tubulação deveria ser projetada no máximo na cota:

Cota geratriz superior interna = 4,23m - 0,04m = 4,19m

No caso presente, estabeleceu-se que a tubulação seria assente a uma altura de 0,30m (reportada a cota de fundo das lagoas facultativas, cota 3,00m), resultando assim para o greide da tubulação a cota 3,30m. Computada a altura dos tubos, 0,60m, tem-se para a cota da geratriz superior interna a referência 3,90m, o que representa uma folga adicional para descarga livre de 0,29m.

1.14.5
Estruturas de saída das lagoas de maturação

O elemento de saída das lagoas de maturação consiste de estrutura hidráulica similar à projetada como dispositivo de interconexão entre lagoas, somente que a jusante das tubulações, ao invés de “ala de bueiro”, ter-se-á uma caixa para recepção do líquido e encaminhamento deste à caixa de coleta do efluente tratado. Neste caso, as três câmaras de montante estarão posicionadas solidariamente (juntas), tendo em vista que o projeto de “chicanas” de direcionamento de fluxo restringe a largura das lagoas de maturação em seu trecho terminal. Assim, são válidos integralmente os cálculos hidráulicos realizados no tópico anterior, repetindo-se, no entanto, os resultados obtidos como forma de didatizar a apresentação deste relatório.

QCÂMARA = 415,8l/s

QTUBULAÇÃO = 207,9l/s

Hvertedor = 0,37m

Como a cota máxima nas lagoas de maturação é 3,70m, os vertedores deverão ser operados com sua soleira controlada na cota:

Cota da soleira dos vertedores = 3,70m - 0,37m = 3,33m

A perda de carga total é:

hTOTAL = 0,04m

O resultado mostra que com vistas ao não afogamento dos vertedores, que preferivelmente deverão operar com descarga livre, a geratriz superior interna da tubulação deveria ser projetada no máximo na cota:

Cota geratriz superior interna = 3,33m - 0,04m = 3,29m

No caso presente, estabeleceu-se que a tubulação seria assente a uma altura de 0,10m (reportada a cota de fundo das lagoas facultativas, cota 2,50m), resultando assim para o greide da tubulação a cota 2,60m. Computada a altura dos tubos, 0,60m, tem-se para a cota da geratriz superior interna a referência 3,20m, o que representa uma folga adicional para descarga livre de 0,09m.

1.15
Canalização efluente das lagoas de maturação/afluente ao canal de alimentação dos banhados – estruturas alimentadoras dos banhados

O efluente de cada sistema de lagoas será direcionado à uma caixa coletora projetada próxima aos diques (a jusante), na saída das mesmas, a qual convencionou-se denominar “Caixa 1”, de forma forçado por gravidade, através de duas tubulações de PEAD DN 1000, comprimento aproximado de 110m. Desta caixa partirão, com comprimento aproximado de 727m, duas tubulações em PEAD, cada uma com DN 1.200mm, que conduzindo o líquido como condutos livres e passando pelas Caxias 2 e 3 (deflexões), o descarregarão em estrutura tipo “ala de bueiro”, projetada junto aos banhados. O líquido fluirá então por um canal aberto, de seção constante, que será a estrutura hidráulica encarregada de alimentar os banhados propriamente ditos.

Pré-dimensionamento hidráulico

· Trecho caixa de recepção do efluente tratado coletora do efluente tratado nas lagoas - Caixa 1:

Este trecho, de aproximadamente 110m para a situação mais crítica (Lagoa de Maturação Sistema 2), foi verificado considerando-se a tubulação forçada por gravidade. Utilizando-se os mesmos critérios utilizados em cálculos anteriores, tem-se:

QSISTEMA = 1.247,5l/s

QTUBULAÇÃO = 623,75l/s

f = 0,0121;

L = 110m;

V = Q/A ( 0,79m/s;

hL = 0,048m.
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hS = 0,042m

hTOTAL = hL + hS = 0,048 + 0,042 = 0,09m

Esta perda de carga será absorvida pela folga anteriormente apontada na verificação hidráulica da tubulação de saída das lagoas de maturação.

· Trecho Caixa 1 - Canal de alimentação dos banhados (passando pelas Caxias 2 e 3):

A verificação hidráulica foi realizada com a utilização da equação de Manning já referida, adotando-se para “n” o valor 0,010, de acordo com a recomendação encontrada na bibliografia consultada. Logo:

QTOTAL = 2.495l/s

QTUBULAÇÃO = 1.247,75l/s
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onde:

I = declividade da tubulação, em m/m;

RN1 = cota de fundo da Caixa 1, 2,20m;

RN2 = cota da geratriz inferior interna dos tubos na chegada ao canal de alimentação dos banhados cota de fundo da caixa de alimentação dos banhados construídos, 1,80m;

L = comprimento de tubulação, estimado 727m.

Obtém-se:
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Lâmina (H/D) = 0,88 = 88%;

Tirante (H) = 1,11m;

Área molhada = 1,054 m²;

RH = 0,36m;

Velocidade = 1,19m/s.

Canal aberto

O canal aberto, com fundo horizontal, operará como estrutura hidráulica de alimentação dos banhados, e não propriamente como canal para escoamento do líquido efluente das lagoas de maturação. Com formato trapezoidal, apresentará as seguintes características principais:

· Revestimento = colchão “reno” revestido com concreto ou “geoweb”;

· Largura da base = 2,0m;

· Inclinação das paredes laterais = 45º (taludes 1:1);

· Altura de lâmina d’água = 0,75m;

· Cota do nível máximo de líquido no canal (RN1) = 1,80m;

· Cota de fundo do canal (RN2) = 1,05m.

Na extremidade do canal aberto próxima ao arroio do Salso, para descarga horizontal do volume de líquido armazenado quando de uma eventual intervenção, previu-se uma comporta de sentido duplo de fluxo, acionada a partir de pedestal de suspensão.

Estruturas alimentadoras dos banhados:

A alimentação dos banhados far-se-á através de pequenos canais intercomunicadores canal aberto - células de banhado, em número de oito canais por célula, mediante o acionamento manual de “stop logs”, conforme detalhes assinalados nos desenhos do projeto.

Sendo três o número de células de montante, resultam 24 estruturas hidráulicas para alimentação do mesmo. Estas pequenas estruturas alimentadoras apresentarão as seguintes características:

· Vazão por canal = 2.495l/s/24 ( 104l/s;

· Revestimento = colchão “reno” revestido em concreto ou “geoweb”;

· Largura (constante) = 0,40m;

· Inclinação das paredes laterais = 90º (na vertical).

Velocidade de escoamento:

Considerando que o nível de água máximo nos banhados será 1,80m, e que a base dos canais alimentadores seja fixada na cota 1,60m, a altura útil de líquido nos mesmos (exclusive perdas de carga, dado o pequeno comprimento) será de 0,20m. Para esta situação, a velocidade de escoamento pelos canais será:

V = Q/A = 0,104m³/s/(0,40m x 0,20m) = 1,3m/s

1.16
Banhado construído de fluxo superficial

1.16.1
Introdução

Várias definições têm sido propostas para caracterizar áreas úmidas (banhados). Contudo, a que tem prevalecido é a resultante do trabalho de classificação de terras úmidas adotada nos EUA. Áreas úmidas são aquelas áreas de transição entre sistemas terrestres e aquáticos, onde o lençol freático está usualmente perto ou na superfície ou o terreno é coberto por lâminas de águas rasas (Cowardin et al.,1979).

Para o propósito desta definição, áreas úmidas (banhado) devem ter um ou mais dos seguintes atributos: (1) o terreno suporta predominantemente hidrófitos (macrófitas aquáticas), (2) o substrato é predominantemente solo hídrico não drenado, e (3) o substrato é rochoso saturado com água ou coberto por água rasa em algum tempo durante a estação de crescimento de cada ano (Figura 3.1).

Esses sistemas estão geralmente associados com rios, lagos, lagoas e reservatórios, formando grandes sistemas integrados e se caracterizam por um regime hidrológico peculiar (freqüência, duração, nível de água). A importância atribuída aos mesmos está associada ao grande número de funções que desempenham, destacando-se entre elas a ciclagem de matéria e a contenção de picos de cheias e sedimentos.
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Figura 3.1- Ecossistema Banhado e sua Relação com Ecossistemas Adjacentes 
(Tessele e Motta Marques, 2000)

Sistemas naturais do tipo banhado têm sido largamente usados para o controle de efluentes domésticos. O uso crescente deste tipo de sistema deve-se em parte ao seu baixo custo de implantação, operação e manutenção e sua eficiência no controle deste tipo de água residuária.

Banhados são áreas periodicamente inundadas com uma freqüência e lâmina de água que promovem o desenvolvimento de vegetação adaptada à condições de suporte saturadas. Banhados construídos/criados podem ser projetados, tendo em vista que estes fatores físicos podem ser replicados, permitindo o desenvolvimento de um número grande de espécies características. Em particular, nestes banhados construídos/criados ficam enfatizadas as funções de remoção de matéria orgânica e nitrogênio, caraterísticas também encontradas em banhados naturais. Além disso, banhados são sistemas que podem ser projetados para agregar mais valores além do controle de efluentes, tais como paisagismo e habitat para espécies da vida silvestre local.

A incorporação de banhados à ETE Complexo Serraria, do sistema de tratamento de águas residuárias urbanas de Porto Alegre, parece assim ser atraente. A incorporação estaria em harmonia com algumas propostas do EIA/RIMA da obra, tais como a manutenção de área de preservação acompanhando o Arroio do Salso, de fato uma área alagada naturalmente. O banhado pode ser facilmente integrado a esta paisagem, formando um contínuo e mantendo a harmonia paisagísticas.

1.16.2
Tipos de banhados construídos e componentes de projetos

Banhados são dependentes das macrófitas aquáticas que neles crescem, sendo estas plantas herbáceas, e apresentam regularmente lâminas de água pequenas. Com base nestas duas características referidas, é possível diferenciar a maioria destes sistemas em dois tipos: (a) banhado de fluxo superficial, onde a maioria do fluxo ocorre acima do substrato e através da zona de macrófitas e (2) banhados de fluxo subsuperficial, onde o fluxo ocorre através do substrato e em contato direto com rizomas e raízes. No presente trabalho é projetado um banhado de fluxo superficial (Figura 3.2).
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Figura 3.2 - Elementos Estruturais de Banhado Construído de Fluxo Superficial

1.16.3
Elementos estruturais de banhados para projeto

Os banhados construídos/criados apresentam propriedades e elementos estruturais similares aos banhados naturais, tais como a água superficial, substrato/suporte saturado e denso estande de macrófitas aquáticas. Estes elementos geram então uma série de propriedades físicas, químicas e biológicas de interesse para os processos de remoção de matéria orgânica e nutrientes.

Mecanismos Gerais

Um banhado proporciona efetividade e baixos custos operacionais, podendo remover grandes quantidades de poluentes, incluindo matéria orgânica, sólidos em suspensão, metais pesados e excesso de nutrientes. Sedimentação, filtração natural e outros mecanismos participam ativamente no controle das águas ácidas; reações químicas e bioquímicas promovem a ruptura e transformação de substâncias complexas a substâncias simples; plantas aquáticas removem nutrientes através de processos de adsorção, assimilação e produção de biomassa. A Tabela 3.2 e a Figura 3.3 resumem estes mecanismos.

Tabela 3.2 - Mecanismos de Remoção e Transformação em Banhado Construído

Constituinte
Mecanismo

Orgânicos biodegradáveis
Bioconversão da matéria orgânica solúvel por bactérias aeróbias, facultativas e anaeróbias na superfície das plantas e suporte sólido, adsorção, filtração e sedimentação da matéria orgânica particulada.

Sólidos suspensos
Sedimentação e filtração.

Acidez
Geração de alcalinidade pela dissolução de carbonatos e pela degradação da matéria orgânica.

Nitrogênio
Nitrificação/denitrificação, remoção pelas plantas, volatilização.

Fósforo
Sedimentação, remoção pelas plantas.

Metais pesados
Adsorção no tecido das plantas, suporte sólido e sedimentação.

Orgânicos traço
Volatilização, adsorção, biodegradação.

Patogênicos
Decaimento natural, predação, radiação UV, sedimentação.

Nos últimos anos, os sistemas de terras úmidas ou banhados vêm sendo crescentemente utilizados, principalmente nos países industrializados como uma importante alternativa técnica com relação aos processos convencionais. Os banhados construídos baseiam-se em processos químicos e biológicos naturais para melhorar as condições da água poluída/contaminada. Em sistemas de tratamento passivos, deve-se promover a criação de condições físico-químicas que favoreçam processos de precipitação e adsorção dos poluentes/contaminantes.
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Figura 3.3 - Mecanismos de Transformação e Remoção de Poluentes em
Banhado Construído de Fluxo Superficial

Macrófitas Aquáticas Emergentes

Banhados construídos estão baseados fundamentalmente em macrófitas aquáticas emergentes. Este tipo funcional é ideal para o propósito de controle da qualidade de águas. Estão fixadas no substrato/suporte através do desenvolvimento de grande biomassa de raízes e rizomas, sendo que as folhas projetam-se acima da lâmina de água.

Macrófitas aquáticas emergentes têm um papel reconhecidamente importante em banhados construídos, em função de sua capacidade de transferência de ar para os rizomas e raízes e destes para o substrato adjacente. Esta possibilidade permite o estabelecimento de camada aeróbia em torno destes elementos estruturais, em um ambiente permanentemente anaeróbio, desenvolvendo assim uma capacidade integrada aeróbia-anaeróbia.

Uma das macrófitas mais utilizadas no estabelecimento de banhados construídos é o gênero Typha (Figura 3.4). Esta preferência deve-se a elevada capacidade das espécies se desenvolverem em ambientes perturbados e com elevada concentração de nutrientes ou baixo pH. Estas plantas são herbáceas e têm uma alta produção de biomassa.
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Figura 3.4 - Macrófita Aquática Emergente, Typha subulata
Área, Tempo de Retenção e Lâmina de Água

O funcionamento de banhado construído está baseado na disponibilidade de área para o desenvolvimento dos estandes de macrófitas aquáticas e a ação dos mecanismos físicos, químicos e biológicos. Alguns componentes podem ser modificados, o que o permite o estabelecimento de diferentes formas e afetam ainda o componente hidrológico.

Os taludes fazem o fechamento dos leitos no formato desejado e contém a água residuária. Estruturas de entrada permitem a regulação e distribuição adequada e controlada do afluente. As estruturas de saída permitem o ajuste do nível de água interno. O formato dos leitos acomoda as características do terreno de implantação e permite ajustar a configura ideal entre comprimento e largura dos leitos, evitando assim curtos-circuitos.

1.16.4
Desempenho de banhados construídos de fluxo superficial

Sendo uma tecnologia recente, dados sobre desempenho estão restritos. No entanto é possivel verificar que o desempenho de banhados de fluxo superficial é razoável em termos das variáveis associadas regularmente com o controle de processos tratando efluente doméstico (Tabela 3.3). Uma das vantagens de banhados é seu potencial de remoção de poluentes tais como metais e orgânicos, em função do elevado número de mecanismos presentes nas interfaces água-substrato, macrófita-substrato e água-macrófita.

Tabela 3.3 - Desempenho de Banhados de Fluxo Superficial

Constituinte
Afluente
(mg/L)
EfluentE
(mg/L)
Eficiência
Média
(%)


min
média
max
min
média
max


DBO
1,7
70
438
1,2
15
69
79

TSS
1,0
69
588
1,1
15
40
78

NH3-N
0,63
8,7
29
0,07
6,8
23
22

NTK
1,3
18
51
0,82
11
32
39

NO3-N
0,31
3
13
0,01
1,2
3,5
60

N TOTAL
2,1
12
32
0,85
4,0
9,8
67

P-TOTAL
0,27
4,1
11
0,09
2
4,2
51

COLI FECAL (col/100mL)
1,7
73.000
360.000
47
1.320
9.800
98

Fonte: NADB (Knight et al., 1993).

1.16.5
Condições de contorno para o pré-projeto do banhado superficial

Área Disponível para o Banhado Construído

Conforme informações constantes do Plano Diretor, a área disponível e com potencial para ser desapropriada sofre uma redução em função dos redutores/mitigadores apontados pelo EIA/RIMA, em particular uma área tampão no perímetro do sistema e áreas contendo espécimes de corticeira. Além disso, é necessária a verificação da demanda deste tipo de sistema. Sabe-se que estes sistemas têm taxas de funcionamento baixas (taxas de processos naturais não concentrados), exigindo eventualmente áreas grandes para a sua implantação.

A definição da área disponível para a implantação deste tipo de tecnologia no presente projeto levou em consideração o recuo de 40m em relação à faixa de conservação do arroio do Salso para implantação de rua, o recuo de 40 em relação às estradas existentes ou projetadas e o projeto de duas ruas 12m de largura. Estas restrições deixaram um total calculado de 515666,6m². A área disponível para lançamento do banhado sofreu redução adicional em função das recomendações recentes da Geotecnia.

Necessidade de Pré-tratamento

O desempenho de banhados construídos ou naturais remodelados requerem um certo tratamento preliminar do afluente. Recomendou-se, neste caso, tratamento preliminar seguido de primário por reatores anaeróbios e secundário por lagoas (as lagoas de maturação destinam-se principalmente à remoção de organismos patogênicos). Reatores anaeróbios podem, em função de sua sensibilidade e operação refinada, produzir um efluente com uma carga de sólidos elevada. A acumulação destes sólidos ocorreria assim dentro do banhado levando a um desempenho não adequado, problemas de remoção destes sólidos e estéticos. 

A associação de lagoas com banhados parece então uma possibilidade viável, uma vez que sólidos produzidos por lagoas de maturação ou facultativas são na sua maioria microrganismos. Além disso, banhados poderiam removê-los, em particular cianobactérias, algumas potencialmente tóxicas, uma vez que lagoas funcionam tradicionalmente como produtoras de inóculos deste organismos para os corpos de água receptores.

1.16.6
Dimensionamento da área de banhado construído

Na presente simulação, verifica-se qual a área mínima de um banhado, tipo fluxo superficial, para a melhoria da qualidade do efluente de uma lagoa de estabilização tipo facultativa (portanto, de forma conservadora, uma vez que ter-se-á efetivamente uma lagoa de maturação seqüencialmente à facultativa). Para a lagoa facultativa, adota-se (conservadoramente, posto que os cálculos anteriores mostraram valores menores) como DBO5 efluente o valor de 60mgO2/L e número de coliformes fecais na ordem de 7x106/100mL, 2,44x105 e 1,90x105. Como vazão média de projeto, adotou-se o valor de 2,495m³/s. As características do efluente final devem ser aquelas previstas para o lançamento no Lago Guaíba e recomendadas pela instituição de controle ambiental, que são 20mgO2/L e 3x104org/100mL ou 5x104org/100mL, DBO5 e coliformes fecais, respectivamente.

Matéria Orgânica

Um banhado pode ser considerado um reator biológico com crescimento de biofilme aderido, sendo o desempenho descrito como cinética de primeira ordem e fluxo de pistão. Assim, a área superficial do banhado, para atingir um determinado nível de desempenho, é determinada pela equação:
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onde:
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= área superficial do banhado, m²;
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 = vazão média no sistema, m³/d;
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 = concentração afluente DBO5, mg/L;
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 = concentração efluente DBO5, mg/L;
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 = constante da taxa de reação, d-1;
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 = profundidade de projeto da lâmina de água no sistema, m;
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 = porosidade do banhado, 0,65-0,75.

Com o amadurecimento dos estandes de macrófitas aquáticas do sistema, o volume efetivo vai diminuindo, significando a diminuição da sua porosidade. Inicialmente os sistemas têm uma grande porosidade, a qual progressivamente diminui até um determinado valor correspondente ao estande bem estabelecido e desenvolvido. Processos biológicos respondem à temperatura. A temperatura afeta as taxas de degradação, influenciando a eficiência dos sistemas. A constante da taxa foi ajustada para a situação mais desfavorável, período de inverno, tomando-se 15ºC como a temperatura média da água nos meses mais frios. Para afluente cloacal a constante da taxa a 20ºC (K20) é 0,678 d-1. O ajuste desta constante para a temperatura de projeto é calculado como segue:
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onde:
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 = constante da taxa de reação, d-1;


[image: image67.wmf]20

K

= constante da taxa de reação a 20(C, d-1;
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 = temperatura de projeto, ºC.

Para a temperatura de projeto obtém-se 
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 = 0,5066d-1.

A lâmina de água do sistema é uma variável importante. Esta profundidade pode ser variada para atender aos objetivos de qualidade do efluente final. Nesta simulação, optou-se por testar as profundidades de 0,15m, 0,30m e 0,50m, lâminas de águas facilmente encontradas em banhados naturais.

Banhado como sistema

Para as condições de contorno adotadas, foram calculadas as áreas potenciais necessárias para o estabelecimento de um sistema de banhados (Tabela 3.4).

Verificou-se que as áreas necessárias, independentemente das condições de contorno, são grandes em algumas condições. O uso de áreas grandes é uma caraterística deste tipo de ecotecnologia. Embora eficientes no atendimento de efluente com valor de DBO5 igual a 20mgO2/L, demanda uma disponibilidade de área grande em função das taxas de funcionamento do sistema serem aproximadamente iguais às dos sistemas naturais.

Tabela 3.4 - Área (ha) Necessária para Instalação de um Sistema de Banhados para o
Controle de Efluentes Domésticos

Porosidade
Profundidade


0,15m
0,30m
0,50m

0,65
503
252
151

0,75
436
218
131

Banhado integrado a sistema

Uma vez definida a área real disponível para o banhado de fluxo superficial (570.980m²), após a alocação de área para os outros processos do sistema, é possível verificar-se a eficiência do banhado. Nesta aproximação, adotou-se um afluente com DBO5 de 60mg/L. Verificou-se também a eficiência para remoção de DBO5 considerando-se porosidades de 0,65 e 0,75 e lâminas de água de 0,15m, 0,30m e 0,50m (Tabela 3.5).

Tabela 3.5 - Eficiência de Banhado de Fluxo Superficial em Sistema Integrado para
Controle de Matéria Orgânica

DBO5 Efluente (mgO2/L)
Tempo Residência Hidráulico
(d)
Porosidade
(n)
Profundidade
(y)
DBO5 Efluente
(mgO2/L)

60
0,25
0,65
0,15
53,6

60
0,49
0,65
0,3
47,9

60
0,82
0,65
0,5
41,2

60
0,28
0,75
0,15
52,7

60
0,57
0,75
0,3
46,3

60
0,95
0,75
0,5
38,9

80
0,25
0,65
0,15
71,5

80
0,49
0,65
0,3
63,9

80
0,82
0,65
0,5
55,0

80
0,28
0,75
0,15
70,3

80
0,57
0,75
0,3
61,7

80
0,95
0,75
0,5
51,9

100
0,25
0,65
0,15
89,4

100
0,49
0,65
0,3
79,8

100
0,82
0,65
0,5
68,7

100
0,28
0,75
0,15
87,8

100
0,57
0,75
0,3
77,1

100
0,95
0,75
0,5
64,9

Área = 515666,6m².

Os valores obtidos mostram uma eficiência próxima para as lâminas de água consideradas. Estes valores indicam para uma flexibilidade operacional do banhado.

Coliformes Fecais

A remoção de patógenos em banhados é promovida por fatores responsáveis em lagoas de estabilização. Uma aproximação para se determinar a eficiência de banhados para a remoção de coliformes fecais é a seguinte:
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onde:


[image: image71.wmf]a

C

 = concentração afluente coliformes fecais, #/100mL;
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 = concentração efluente coliformes fecais, #/100mL;

t = tempo de retenção hidráulico,dia;
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 = constante da taxa dependente da temperatura, d-1;
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 = temperatura média da água, ºC.

Banhado como sistema

Considerando os tempos de residência hidráulicos de 2,5, 3,34 e 7,23 dias, calculados para as áreas e volumes determinados anteriormente (Tabela.3.4), necessários à remoção de DBO5 para atender a referência de lançamento, obtém-se, eventualmente, uma redução de coliformes fecais, a qual pode atender aos valores limite especificados (Tabela.3.6).

O dimensionamento deste tipo de sistema para o controle de coliformes fecais para os níveis exigidos e a partir da concentração afluente típica de efluentes de lagoas de estabilização tipo facultativas, mostraria uma exigência de área ainda maior.

Tabela 3.6 - Eficiência de Remoção de Coliformes Fecais de Banhado Construído de Fluxo Superficial com Atendimento do Padrão de Lançamento de DBO

Tempo de Retenção, Hidráulico
(d)
Afluente
(#/100mL)
Efluente
(#100mL)

2,5
7.000.000
1.879.952

2,5
244.000
65.538

2,5
190.000
51.027

3,34
7.000.000
1.509.200

3,34
244.000
52.606

3,34
190.000
40.961

7,23
7.000.000
788.900

7,23
244.000
27.499

7,23
190.000
21.413

Banhado integrado a sistema

Considerando-se os mesmos tempos de residência hidráulicos (Tabela 3.6), recalculou-se a concentração de coliformes fecais para uma concentração afluente de coliformes de 8,0x104. Este valor advém do tratamento do afluente por reatores anaeróbios e lagoas facultativas. A eficiência do banhado nestas condições é relativamente boa (Tabela 3.7).

Tabela 3.7 - Eficiência de Remoção de Coliformes Fecais por Banhado
Construído de Fluxo Superficial

Tempo de Retenção
(d)
Efluente
(#100mL)

2,5
21.600

3,34
17.600

7,23
8.800

Área do banhado = 570.980m²

Nota-se, no entanto, que é necessário a correção destes valores para o tempo de retenção hidráulico do banhado de fluxo superficial, considerando a área alocada após a definição de área para lagoas de estabilização, e os tempos hidráulicos de detenção correspondentes, para porosidades de 0,65 e 0,75 (Tabela 3.8).

Tabela 3.8 - Tempos Hidráulicos de Detenção (d) no Banhado Construído de
Fluxo Superficial para Diferentes Profundidades e Porosidades

Porosidade
(n)
Profundidade
(y)
Tempo Residência Hidráulico
(d)

0,65
0,15
0,25

0,75
0,15
0,28

0,65
0,30
0,49

0,75
0,30
0,57

0,65
0,50
0,82

0,75
0,50
0,95

Área do banhado = 570.980m².

Estes tempos de retenção hidráulicos representam uma ampla faixa de possibilidades para o sistema proposto. Assim, é possível calcular o potencial de remoção de coliformes fecais (Tabela 3.9), considerando-se uma ampla gama de concentração de coliformes no efluente das lagoas de estabilização. A simulação da eficiência da lagoa de maturação indica um efluente com 1,73x104org.100mL. Os resultados obtidos na simulação de eficiência mostram que o banhado será eficiente no polimento do efluente da lagoa de maturação em termos de coliformes fecais, com valores no efluente próximos ao limite imposto ao empreendimento. Considerando-se a nova configuração adotada para o banhado de fluxo superficial, três subsistemas, cada um com duas células em série, é possível prever uma eficiência maior, ou pelo menos, mais estável em termos de manutenção desta eficiência.

Tabela 3.9 - Coliformes Fecais no Efluente do Banhado Construído de Fluxo de Superficial

Afluente
(#/100mL)
Tempo de Retenção Hidráulico
(d)
Efluente
(#/100mL)

80000
0,25
62.874

80000
0,28
61.299

80000
0,49
52.156

80000
0,57
49.351

80000
0,82
42.252

80000
0,95
39.311

60000
0,25
47.156

60000
0,28
45.975

60000
0,49
39.117

60000
0,57
37.013

60000
0,82
31.689

60000
0,95
29.483

40000
0,25
31.437

40000
0,28
30.650

40000
0,49
26.078

40000
0,57
24.676

40000
0,82
21.126

40000
0,95
19.656

20000
0,25
15.719

20000
0,28
15.325

20000
0,49
13.039

20000
0,57
12.338

20000
0,82
10.563

20000
0,95
9.828

Área do banhado = 515666,6m².

Sólidos Suspensos

A produção de algas em lagoas de estabilização é fato comum, agregando sólidos ao efluente final. Para o corpo receptor importa a quantidade de matéria orgânica sendo nele lançada, e o formato desta matéria orgânica determina a maior ou menor dificuldade de degradação e, portanto, a demanda de oxigênio.

Devido às condições existentes em lagoas (baixa dinâmica da água e níveis elevados de fósforo) ocorre a geração de uma quantidade razoável de massa algal. Boa parte desta massa algal é composta de cianobactérias, algumas com potencial gerador de cianotoxinas.

A remoção deste tipo de sólido suspenso é assim um dos objetivos do tratamento.

A eficiência de remoção de sólidos suspensos em banhados de fluxo superficial é devida a processos físicos (Tabela 3.2). Um modelo simples pode ser usado para estimar a eficiência aproximada do banhado na remoção de sólidos suspensos:
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onde:
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 = taxa hidráulica de aplicação, cm/d;
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 = concentração afluente SST, mg/L;
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 = concentração efluente SST, mg/L.

Assumindo-se uma concentração de sólidos suspensos totais (SST) para o efluente da lagoa facultativa de 80mg/L obtém-se a concentração de 9,2mg/L para o efluente do banhado.

1.16.7
Estruturas auxiliares e macrófitas aquáticas

Partição do Afluente

O efluente das lagoas de maturação será conduzido por tubulações (2 x DN 1200) para a área do banhado, de acordo com os cálculos e memória apresentados em 3.13. Nesta área, este afluente do banhado será recebido em “ala de bueiro” projetada no “Canal de alimentação dos banhados construídos”, de onde será encaminhado a cada unidade de banhado construído projetado.

Ao longo do canal aberto, previu-se que o fluxo será subdividido em 24 partes, por pequenos canais de alimentação, conforme verificação hidráulica realizada em 3.13. O controle na alimentação de cada célula será realizado stop-logs, que permitirão o isolamento destas, se necessário.

Layout dos Banhados

A configuração de banhados é variável, dependendo na maioria dos casos na acomodação da topografia e configuração do terreno, além dos usos da área circundante. No presente caso, adotou-se uma forma próxima de um retângulo visando atender às recomendações referentes à geotecnia e aos custos.

O banhado deste projeto tem células múltiplas, no caso três, o que confere flexibilidade de operação (em função dos volumes reais aportados ao banhado) e manutenção. Internamente, cada célula é subdividida em duas unidades. Esta configuração interna redistribui o líquido nas células e melhora o contato com os elementos estruturais biológicos, minimiza curtos-circuitos e maximiza a área de contato da célula seguinte. Todas as células e suas divisões terão estruturas hidráulicas que redirecionam o líquido, o que aumenta sua flexibilidade de operação.

Topografia de Fundo

A declividade do fundo das células deve ser uniforme e com uma declividade mínima, sempre na direção do eixo maior, para jusante da entrada do afluente, adotando-se uma declividade não superior a 0,5%. A camada superficial do solo da área deve ser previamente removida e reservada. Após o nivelamento do terreno para as cotas desejadas, este solo deve ser reposto, servindo assim como meio suporte para o plantio de macrófitas aquáticas.

No caso do estudo geotécnico recomendar a impermeabilização da área, esta superfície nivelada deverá ser compactada a valor determinado. Neste caso, o solo reservado deve ser reposto e o nivelamento refeito, garantindo-se uma camada de no mínimo com 0,50m de espessura.

Diques

Estas estruturas devem ser construídas usando-se os critérios dos taludes para lagoas. Para o banhado em questão recomenda-se um dique com abatimento 1:1,5 e uma largura de topo de 2m. Esses taludes serão construídos de argila, a partir do terreno após remoção da camada superficial de solo. A borda livre é de no mínimo 0,5m, considerando-se uma lâmina média de líquido nas células igual a 0,5m. As laterais devem receber tratamento adequado, visando manter a estanqueidade das células e inibir o desenvolvimento de macrófitas aquáticas, plantas terrestres e fauna típica de banhado. O uso de enrocamento com pedra-de-mão ou placas de concreto pode evitar estes problemas e custos de manutenção associados.

Estruturas de Entrada, Intercomunicadoras e de Saída

As estruturas de alimentação (ou distribuição), intercomunicação entre células e de saída do afluente dos banhados são tarefas críticas na operação de banhados. As estruturas empregadas são projetadas para evitar curtos-circuitos e velocidades elevadas localizadas no banhado, as quais afetam a qualidade do efluente final.

As estruturas de alimentação/distribuição do afluente estão descritas em 3.13.

As estruturas intercomunicadoras serão similares e em mesmo número que as de alimentação/distribuição do afluente.

As estruturas de saída - 24 estruturas hidráulicas - apresentam duas funções básicas: retirada do líquido da célula e controle do nível do líquido dentro da célula. De acordo com os detalhes apresentados no projeto, estas estruturas constituir-se-ão de caixas executadas em concreto, dotadas de comporta/vertedores (comportas vazadas superiormente e íntegras inferiormente), que acionadas por volante, permitirão a regulação de vazões e níveis dos banhados. As comporta/vertedores terão “in totum” uma altura de 1,52m, sendo os primeiro 0,35m superiores à parte vazada; os 0,97m inferiores caracterizarão a comporta propriamente dita, posto que não vazada e com corpo íntegro. 

Estruturas Medidoras de Vazão

O controle eficiente de banhado deve considerar estruturas de medição de vazão. O controle das vazões afluentes e efluentes de uma célula permite a verificação da eficiência, velocidades do líquido de tempos de detenção hidráulico. O conhecimento destas características permite o ajuste da operação do banhado. Nos partidores hidráulicos, entrada geral do banhado, entrada de cada célula e caixas de coleta na saída do efluente e saída de cada célula serão incluídas lâminas retangulares de medição com régua ajustada. Isto permite uma leitura rápida da lâmina de água e cálculo simplificado das vazões.

Drenagem das Células

Visando a drenagem das células para manutenção ou desvios de outra natureza, poderão ser utilizadas as estruturas intercomunicadoras, associados a equipamentos de bombeamento. O sentido da drenagem será a célula adjacente, de montante (primeira célula) para jusante, a última célula em direção à EBET.

Macrófitas Aquáticas

No Estado do Rio Grande do Sul crescem durante todas as estações do ano, embora nos meses mais frios este crescimento seja menor. Existem registradas para o estado três espécies de Typha, sendo estas indicadas para servir como elementos estruturais a serem implantados no banhado. Estudos conduzidos no Instituto de Pesquisas Hidráulicas da UFRGS mostraram que a espécie Typha subolata tem boa resistência à condições extremas (elevada concentração de nutriente, redox negativo da água e meios ácidos).

Trapiches

Atividades de manutenção, monitoramento fiscalização em áreas como banhados estão sempre associadas à dificuldades de acesso. Para controlar este problema, prevê-se a instalação de trapiches cruzando as células e ligando os taludes de separação. Este trapiche é de madeira, com 0,6m de largura, assentado em moirão de concreto tipo “T”, ficando a 1,5m acima do fundo da célula. O entroncamento dos trapiches é uma pequena rótula de manobra (2m x 2m).

1.16.8
Operação e manutenção

Como banhados construídos são considerados “sistemas naturais” a sua operação é de maneira geral passiva e não demanda muita intervenção de operadores. A rotina de operação e manutenção concentra-se na manutenção e uniformidade de vazão, nível, gerenciamento de vegetação, controle de pragas e manutenção dos diques.

Nível e Vazão

O nível e a vazão são as variáveis de maior impacto no banhado, afetando o tempo de detenção hidráulico, difusão de oxigênio, cobertura de vegetação e eventualmente desempenho. Alterações destas variáveis devem ser planejadas para atender objetivos pré-determinados e suas flutuações investigadas se não tenham sido induzidas. Variações muito rápidas podem levar a processo de erosão em partes das células. A circulação uniforme do líquido ao longo das células é efetivada pelo ajuste das estruturas de entrada e saída. Todas as estruturas hidráulicas devem ser limpas regularmente para remoção de sólidos.

Macrófitas Aquáticas

O gerenciamento da vegetação deve evitar a retirada sistemática de macrófitas aquáticas das células. Estas plantas vão ocupar espaço até atingirem um estado de estande maduro. Atividades de gerenciamento incluem variação infreqüente do nível de água, colheita onde e quando for necessário, replantio, redução de carga e aplicações de controle externo. A coleta da biomassa pode ser efetuada eventualmente. Este procedimento é necessário se ocorrer acumulação exagerada de biomassa. A acumulação de biomassa e sólidos pode atingir nível que pode retardar o fluxo do líquido, elevando o nível do mesmo no sistema acima da borda livre existente.

Estruturas de Entrada, Intercomunicadoras e de Saída

Acumulação de resíduos deve ser evitada nas canaletas de condução e distribuição do líquido afluente. Essas canaletas devem ser vistoriadas diariamente. Com o desenvolvimento das macrófitas aquáticas ocorrerá a invasão das trincheiras de entrada e saída do sistema pela expansão da biomassa subterrânea (raízes e rizomas) e conseqüente aparecimento de biomassa aérea. Esta biomassa deve ser removida assim que for notada sua presença. Excesso de crescimento nestas estruturas pode prejudicar a distribuição do líquido e sua drenagem.

Diques

Os diques exigem a remoção de vegetação, controle de erosão e eventuais tocas de animais. A opção para um controle mais efetivo e duradouro dos diques é o enrocamento destas estruturas com pedra-de-mão (mais comum) ou o uso de placas de concreto. Em ambos os casos a lateral do talude, do pé à crista, devem ser cobertos.

Controle de Pragas e Espécies Problema

Um dos valores intrinsecamente associados a banhados é a formação de habitats para espécies típicas deste tipo de sistema. Incluídos neste grupo estão animais que podem fazer tocas nos taludes e danificar a vegetação. O controle é feito pela manipulação do nível da água (quando possível) alteração da razão dos taludes e armadilhamento com liberação posterior em habitat mais adequado. Outros animais incluem “cobras” e jacarés. O seu controle inclui a captura e liberação em outras áreas. O contato com o ser humano pode ser minimizado pelo corte da vegetação nos caminhos de acesso e topo dos diques, além de uma altura adequada dos trapiches.

Um dos processos associados com águas paradas é a formação de locais ótimos para a reprodução de alguns tipos de insetos, em particular mosquitos. Na eventualidade da formação de focos de mosquitos, procede-se à drenagem do sistema para um nível mínimo, seguido da variação deste nível rapidamente, de maneira sucessiva. Atenção deve ser dada para o processo de erosão do substrato neste caso. Em situações extremas pode ser usado um larvicida bacteriano (Bacillus thuringiensis israelensis).

.16.9
Vida útil do banhado

Informações consolidadas para este tipo de tecnologia ainda são escassas, em função de seu uso recente. No entanto, é apontado que um sistema deste tipo possa ter uma vida útil bem acima de 30 anos. Fatores que podem contribuir para melhorar o tempo de vida útil são a carga (sólidos, matéria orgânica, hidráulica), procedimentos de manutenção e um estande de macrófitas aquáticas em bom estado. Com a manutenção da infra-estrutura básica como controle de entrada e saída, nível do líquido, e não ocorrendo pragas e eventos catastróficos climáticos ou poluentes afluentes, é factível manter-se um banhado construído por período mais longo.

1.17
Estrutura de saída dos banhados/Canal receptor do efluente tratado, afluente à EBET

As estruturas de saída dos banhados, conforme descrito anteriormente, descarregarão livremente em canal aberto que aduzirá o efluente final tratado para a EBET. A comunicação estrutura - canal far-se-á através de tubulação de concreto de diâmetro igual a 500mm.

Pré-dimenisionamento

Estrutura de saída

Utilizando-se os mesmos critérios utilizados em cálculos anteriores para condutos forçados, sendo estes condutos em ferro fundido, tem-se:

QTOTAL = 2.495l/s
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hTOTAL = hL + hS = 0,0017 + 0,0214 = 0,023m

Canal receptor

Com formato trapezoidal, o canal que aduzirá o efluente tratado para a EBET apresentará as seguintes características principais:

· Revestimento = colchão “reno” revestido com concreto ou “geoweb”;

· Largura da base = 2,0m;

· Inclinação das paredes laterais = taludes com 1:1,5;

· Comprimento do canal = 400m;

· Cota do nível máximo de líquido no canal (RN1) na extremidade de montante para descarga livre = 1,00m;

· Cota de fundo do canal (RN2) na extremidade de montante = 0,12m;

· Cota de fundo do canal (RN3) na extremidade de jusante (junto à EBET) = 0,00m. Com isto, pretende-se garantir descarga livre no poço de sucção;

· Declividade de fundo = 0,0003m/m;

· Altura de lâmina d’água (seção mais a jusante) = 0,86m;

· Seção de escoamento (área molhada) = 2,83m²;

· Perímetro molhado = 5,10m;

· Raio hidráulico (m) = 0,55m;

· Velocidade de escoamento = 0,90m/s (junto à EBET).

1.18
Vertedores de proteção dos maciços

Visando estabelecer um elemento adicional de proteção aos diques externos dos banhados em sua extremidade de jusante, por ocasião da submissão destes aos níveis de cheia do Lago Guaíba, previu-se implementar, com soleira na cota 2,20m, vertedores de parede espessa. Estas estruturas permitirão o ingresso da água para as células dos banhados, minorando o efeito erosivo que o líquido determinaria se precisasse atingir o nível 2,50m para então verter para dentro das células. Ao mesmo tempo, permitirão esvaziamentos dos volumes de água rápidos, proporcionais ao abaixamento de nível das águas do lago, sem acarretar danos mecânicos aos diques.

O cálculo hidráulico preciso dessas estruturas resulta difícil, na medida em que se desconhece o desenvolvimento temporal das elevações de nível do Lago Guaíba, principalmente a partir da cota 1,80m.

Adotou-se, por esta razão e empiricamente, vertedores com 30 m de soleira, distribuídos ao longo dos diques externos dos banhados a cada 50 m, de acordo com a materialização apresentada nas plantas do projeto.

As verificações hidráulicas dos vertedores deverão ser realizadas quando da execução do projeto executivo, à luz de informações consistentes e definitivas relativas às oscilações de nível do Lago Guaíba.

1.19
Sistema de drenagem pluvial do parque do tratamento anaeróbio

As águas pluviais precipitadas na área do tratamento anaeróbio serão coletadas por um sistema de tubulações com escoamento por gravidade e encaminhadas ao arroio do Salso.

A cota média do terreno natural na área do tratamento anaeróbio encontra-se no nível 1,50m. Portanto, propõe-se que o terreno seja nivelado na cota 3,00m, para redução dos riscos de alagamento, principalmente na área a ser ocupada pelos leitos de secagem. O material de aterro a ser utilizado nesta área poderá ser retirado da escavação das lagoas e banhados a serem implantados na área contígua.

Foi empregada a fórmula de cálculo do Método Racional para cálculo das vazões máximas, adotando-se os seguintes parâmetros básicos:

Qmax = 2,78.C.I.A

onde:

C = 0,5 (pavimento com juntas secas);

I = intensidade da chuva crítica em mm/h, 106,2mm/h (tc = 10 min e Tr = 5 anos);

A = área de contribuição, em ha.

O pré-dimensionamento foi desenvolvido pela com a utilização da equação de Manning já referida, para condutos livres, com um coeficiente de rugosidade “n” fixado em 0,013, adequado para tubos de concreto.

A tabela a seguir apresenta as características de cada trecho da rede coletora, em acordo com as recomendações estabelecidas pelo Departamento de Esgotos Pluviais de Porto Alegre (DEP).

Trecho
L (m)
Área (m²)
Área Acum. (m²)
tc (min)
I (mm/h)
Vazão (l/s)
Decliv. (m/m)
Diâm. (m)
Vel. (m/s)
tperc (min)

1-2
60
2451
2451
10,0
106
36
0,0022
0,30
0,60
1,7

2-3
60
1818
4269
11,7
102
60
0,0045
0,30
0,87
1,1

3-4
70
1293
5562
12,8
97
75
0,0014
0,40
0,60
1,9

4-7
70
1260
6822
14,7
92
88
0,0020
0,40
0,70
1,7

5-6
60
2396
2396
10,0
106
35
0,0022
0,30
0,60
1,7

6-7
60
1668
4064
11,7
102
58
0,0040
0,30
0,82
1,2

7-8
28
1248
10886
16,4
86
130
0,0012
0,50
0,65
0,7

8-9
57
915
11801
17,1
83
136
0,0014
0,50
0,71
1,3

9-10
57
1692
13493
18,4
80
150
0,0016
0,50
0,76
1,2

10-11
60
936
14429
19,7
78
156
0,0018
0,50
0,80
1,2

11-12
58
948
15377
21,0
75
160
0,0019
0,50
0,82
1,2

12-13
60
1074
16451
22,8
72
164
0,0020
0,50
0,85
1,2

13-14
55
1460
17911
24,0
71
176
0,0008
0,60
0,61
1,5

14-15
58
1196
19027
25,5
68
180
0,0009
0,60
0,64
1,5

15-25
58
928
20035
27,0
66
183
0,0009
0,60
0,64
1,5

16-17
60
2454
2451
10,0
106
36
0,0022
0,30
0,60
1,7

17-18
60
1818
4269
11,7
102
60
0,0045
0,30
0,87
1,1

18-19
70
1293
5562
12,8
97
75
0,0014
0,40
0,60
1,9

19-22
70
1260
6822
14,7
93
88
0,0019
0,40
0,70
1,6

20-21
60
2396
2396
10,0
106
35
0,0022
0,30
0,60
1,7

21-22
60
1668
4064
11,7
102
58
0,0040
0,30
0,82
1,2

22-23
28
1248
12134
16,3
86
145
0,0050
0,40
1,14
0,4

23-24
57
915
13049
16,7
85
154
0,0030
0,50
1,12
1,0

24-25
57
1692
14741
17,7
82
167
0,0035
0,50
1,20
0,9

25-26
75
936
35712
28,5
65
322
0,0006
0,80
0,64
-

26-27
75
-
35712
-
-
322
0,0006
0,80
0,64
-

27-28
75
-
35712
-
-
322
0,0006
0,80
0,64
-

28-29
75
-
35712
-
-
322
0,0006
0,80
0,64
-

29-30
75
-
35712
-
-
322
0,0006
0,80
0,64
-

30-31
75
-
35712
-
-
322
0,0006
0,80
0,64
-

1.20
Cortina vegetal na área de lagoas e banhados

1.20.1
Condições de Contorno

Em função da ocupação da área designada para banhados de fluxo superficial e lagoas de estabilização ocorrerá a remoção de todos os elementos de vegetação, ou seja, "na ruptura do sistema natural local" e a "ocupação das áreas de preservação permanente". Trata-se de impacto inevitável e já documentado no Estudo de Impacto Ambiental do empreendimento (Profill, 2001). Embora sistemas aquáticos construídos agreguem em si vários valores, em particular valor de habitat para espécies aquáticas, uma vez estabelecidos e estabilizados, estes mesmos valores não suprem a falta daqueles removidos.

Das várias medidas mitigadoras/compensatórias destaca-se no relatório referido a implantação de cortina vegetal circundante aos sistemas aquáticos construídos para controle de efluente (Profill, 2001). A implantação desta "formações vegetais homogêneas" pode cumprir não só o papel de barreira, como proposto, mas também servir, com o desenvolvimento da vegetação implantada e o recrescimento natural, de apoio para a fauna local, facilitando também a sua integração ao programa de recuperação do corredor do Arroio do Salso.

1.20.2
Maciço básico

O entorno do sub-sistema lagoas-banhado apresenta forte interface com áreas habitadas, vias de acesso e futura faixa de preservação. Trata-se de interface de permanente atrito, tanto por invasão, depredação e perda de habitat. A implantação de maciço verde visa, portanto, desestimular invasões, promover abrigo e alimento para espécies de fauna local e reduzir a agressividade visual eventualmente atribuída ao sub-sistema lagoas-banhado. 

Da área externa aos diques envoltórios do sub-sistema deve ser retirada a fração correspondente às benfeitorias como casas de bomba, caixas de distribuição, casa de apoio (+10m a partir de seu perímetro) e a área correspondente às vias de acesso. Nesta área deve ser implantada a cortina vegetal a partir de um maciço básico.

A base deste maciço é o maricá (Mimosa bimucronata). Maciços de maricás são comuns e permanentes em áreas baixas, o que é o caso da região em questão. Caliandra (Calliandra tweedi), um arbusto lenhoso que forma moitas densas, será associado com o maricá, formando a base do maciço. O estabelecimento destas espécies permite ainda o estabelecimento de espécies expontâneas a partir da memória local. Para tanto a superfície do solo desta área não deve ser removida ou compactada durante o processo de construção do sistema de tratamento.

Para uma composição mais equilibrada desta cortina sugere-se a expansão da lista com espécies espontâneas: Pata-de-Vaca (Bauhinia forficata), Pau-Leiteiro (Sapium gladulatum), Cocão (Erythroxylum argentinum), Canela-Fedorenta (Nectandra magapotamica), Chal-Chal (Allophylus edulis), Branquilho (Sebastiania commersoniana) e Açoita-Cavalo (Luechea divaricata). Uma forma de atração e manutenção de fauna, em particular aves, é a inclusão de árvores frutíferas. Assim a lista de espécies acima pode ser completada com Cerejeira (Eugenia involucrata), Pitangueira (Eugenia uniflora) e Goiaba-Serrana (Feijoa sellowiana)

A formação de maciço de maricás ocorrerá pelo plantio de mudas com afastamento de 5m, em quincôncio, e uma distribuição aleatória das espécies maricá (Mimosa bimucronata) e Caliandra (Calliandra tweedi), em 50% das posições disponíveis. O restante das posições ser ocupadas, também de forma aleatória, com as espécies espontâneas e frutíferas.

1.20.3
Complementação do maciço básico (sugestão)

A incorporação ao maciço vegetal de duas espécies da área, imunes ao corte e de crescimento lento, agregam valor ao maciço.. Estas espécies são Erythrina crista-galli (corticeira-do-banhado) e Ficus organensis (figueira). Com os valores observados para os diferentes indivíduos contados e medidos no local (Profill, 2001, página 169 a 170) é possível determinar o tamanho médio da área de projeção da copa de fogueiras e corticeiras. Estas áreas médias, 35m² e 96m², para corticeira e figueira respectivamente, servem de referência do espaço mínimo necessário para cada indivíduos adulto, nas condições locais.

Na área terminal do banhado, junto ao Arroio do Salso deve ser implantado um maciço de corticeira-do-banhado, com uma densidade de um indivíduo a cada 35m². A área compreendendo a cabeceira do banhado e sua margem esquerda formará um maciço de figueiras com uma densidade de 1 indivíduo para cada 96m². O terreno de implantação das lagoas de estabilização é mais elevado e apresenta uma interface de forte com áreas residenciais. Na área compreendendo a faixa limite ao complexo BANRISUL e marginal à avenida de acesso a estes complexo é recomendado a implantação de figueiras ao maciço, com a mesma densidade.

1.21
Obra complementar

A magnitude da ETE Complexo Serraria impõe a previsão de laboratório para análises físico-químicas e bacteriológicas compatível. Por esta razão, é apresentada nas plantas do projeto uma proposta básica de laboratório, com as componentes referidas, o que viabilizará a sistematização de procedimentos analíticos no âmbito da própria ETE.
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